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Neste trabalho é concebida e projetada a estrutura metálica de um pavilhão 
gimnodesportivo. 
No projeto da estrutura metálica são seguidos os Regulamentos Europeus EN1991-1-1 
Eurocódigo 1: Ações em estruturas – Parte 1-1: Ações gerais e EN1991-1-4 Eurocódigo 1: 
Ações em estruturas – Parte 1-4: Ações gerais Ações do vento, para a definição de ações no 
edifício. No que diz respeito à verificação de resistência, estabilidade da estrutura metálica e 
dimensionamento de ligações são seguidos os regulamentos EN1993-1-1 Eurocódigo 3: 
Projeto de estruturas de aço – Parte 1-1: Regras gerais e regras para edifícios e EN1993-1-8 
Eurocódigo 3: Projeto de estruturas de aço – Parte 1-8: Projeto de ligações. É dada particular 
atenção à verificação da resistência das secções, tendo em conta os múltiplos mecanismos de 
ruina previstos. 
Paralelamente ao projeto da estrutura são definidas as soluções construtivas adotadas e 

















This work consists in designing the steel structure of a sports pavilion. 
In the steel structure design are followed European structural design codes EN1991-1-
1 Eurocode 1: Actions on structures - Part 1-1: General actions – Densities, self-weight, 
imposed loads for buildings and EN1991-1-4 Eurocode 1: Actions on structures - Part 1-4: 
General actions – Wind actions, to define the actions in the building. In regard to the 
verification of strength, stability of the steel structure and joints design are followed 
regulations EN1993-1-1 Eurocode 3: Design of steel structures - Part 1-1: General rules and 
rules for buildings and EN1993-1 -8 Eurocode 3: Design of steel structures - Part 1-8: Design 
of joints. Particular attention is given to check the resistance of the sections, taking into 
account the multiple ruin mechanisms possible. 
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A introdução dos Eurocódigos na área de projeto de estruturas possibilita uma maior 
homogeneização dos princípios de dimensionamento nos estados Europeus. A extensão das 
modificações introduzidas e as metodologias de projeto, relativamente às seguidas 
anteriormente, por si só justificam o trabalho agora proposto. 
O Eurocódigo 3 estabelece de forma detalhada e exaustiva a metodologia de projeto de 
estruturas metálicas. Sendo um documento tão abrangente é, naturalmente, extenso e por 
vezes, de difícil interpretação. Logo, só um estudo prévio e consulta sistematizada das 
disposições do Eurocódigo permitem ao projetista explorar por inteiro as vantagens desta 
Norma. 
O projeto segue o disposto na EN 1990 – Eurocódigo: Bases para o projeto de 
Estruturas. As ações sobre a estrutura são definidas segundo EN1991 – Eurocódigo 1: 
Ações em estruturas. A verificação de segurança da estrutura resistente principal e ligações 
são feitos segundo EN 1993 – Eurocódigo 3: Projecto de estruturas de aço. 
Este trabalho consiste na concepção e dimensionamento de uma estrutura metálica 
para um pavilhão gimnodesportivo com uma área em planta de 61,3 m x 45,6m, e altura de 
11 m. A concepção da estrutura é feita tendo como base um desenho de arquitetura do qual 
são respeitadas as geometria e dimensões. Após serem analisadas diversas alternativas 
optou-se por uma solução com uma viga armada em arco, de altura variável, tornando 
assim possível vencer o vão necessário. Ao longo do processo de concepção da estrutura 
foram consideradas diversas alternativas para a viga armada e o modo como é ligada aos 
pilares, até chegar à fase final. Optou-se pelo modelo apresentado com 4 pilares, dois de 
suporte da fachada ligados rigidamente à viga, e dois interiores que são ligados à viga 















Figura 1.1 - Esquema da estrutura a projetar  
 
 
Figura 1.2 - Pórtico principal 
 
No Capítulo 2 é feita a quantificação de ações sobre a envolvente do pavilhão, tais 
como a ação do vento, sobrecarga e peso próprio. 
No Capítulo 3 é realizada a seleção do revestimento da cobertura e fachadas, seguido 
do dimensionamento das madres que suportam o revestimento na cobertura e fachadas. 
Justifica-se o inicio do projeto pelo dimensionamento destes componentes, pois o seu peso 
próprio é parte das ações permanentes a considerar no dimensionamento da estrutura 
resistente principal. 
No Capítulo 4 é tratada a questão da estabilidade da estrutura. Para isso é feita a 
análise dos esforços na estrutura resistente principal, que são determinados com recurso ao 
software Robot Structural Analysis. É também incluído o dimensionamento dos elementos 
constituintes da estrutura, com a verificação ao Estado limite Último e Estado Limite de 
Serviço definidos no EC3. 





No Capítulo 5 são definidas as ações, analisados os esforços e efetuado o 
dimensionamento  dos pórticos de empena. 
No Capítulo 6 é determinada a ação resultante sobre cada pilar de empena e 
seguidamente é feito o seu dimensionamento. São também determinadas as reações no 
topo dos pilares de empena, estas constituem as ações a considerar sobre o sistema de 
contraventamento. Posteriormente são dimensionados os elementos do contraventamento 
da cobertura e contraventamento lateral. 
No Capítulo 7 são dimensionadas as ligações soldadas e aparafusadas da estrutura. São 
estudadas soluções para os nós rígidos na ligação pilar da fachada/viga. São também 
apresentadas soluções para as ligações articuladas da estrutura, como a ligação pilar 
interior/viga e ligações dos contraventamentos. 
No Capítulo 8 efetua-se o dimensionamento das bases dos pilares. Sendo conhecidas 
as reações nas apoios dos pilares para cada uma das combinações de ações a considerar, 
são dimensionadas as placas de base, respetivos reforços e os chumbadouros. 
Finalmente no Capítulo 9 são reunidas as principais conclusões deste trabalho. 
Fazem parte integrante deste trabalho os desenhos de definição que são incluídos em 
anexo. 
  











2. Definição de ações 
 
O projeto de uma estrutura metálica tem inicio com a definição e quantificação das 
ações de natureza humana e ambiental a que a estrutura poderá ser sujeita ao longo do seu 
tempo de vida útil. De acordo com o Eurocódigo cada ação é definida como um conjunto 
de forças aplicadas à estrutura, e como tal, é em função dessas grandezas que os elementos 
da estrutura são dimensionados. 
As ações classificam-se como: ações permanentes (G), com elevada probabilidade de 
atuar durante um período de referência e cuja variação de intensidade no tempo é 
desprezável ou é sempre no mesmo sentido até atingir um valor limite, correspondem aos 
pesos próprios de estruturas e equipamentos; ações variáveis (Q), cuja variação de 
intensidade no tempo não é desprezável nem monotónica, como é o caso das sobrecargas 
sobre coberturas, a ação da neve e do vento; ações de acidente (A), como incêndios, sismos 
e explosões que são normalmente de curta duração, com baixa probabilidade de ocorrência, 
mas com intensidade significativa. Podem também classificar-se de acordo com a sua 
variação no espaço como ações fixas (peso próprio) ou livres (como a ação do vento e da 
neve). O valor característico (Fk) de uma ação é o seu valor representativo especificado 
como um valor médio, um valor superior ou inferior, ou um valor nominal, dependendo da 
natureza da ação. Os valores característicos das ações são quantificados nas diversas partes 
do Eurocódigo 1 que servem de referência a este projeto. 
As ações permanentes a considerar neste projeto, dada a sua invariabilidade no espaço 
e no tempo, têm um valor característico Gk único, especificado em função das dimensões 
da estrutura e dos valores das massas volúmicas dos materiais utilizados. Para as ações 
variáveis (climáticas), o valor característico deve corresponder a um valor superior ou 
inferior baseados na probabilidade de 0,02 de ser excedida, ou um valor nominal nos casos 
em que não seja conhecida a distribuição estatística. 
Apenas os valores característicos das ações variáveis não permitem definir as 
situações de projeto relevantes, pelo que outros valores representativos devem ser 
considerados: o valor de combinação (ψ0Qk) utilizado para a verificação de estados limites 
últimos, e estados limites de utilização irreversíveis; o valor frequente (ψ1Qk), para 
verificação de estados limite últimos envolvendo ações de acidente e estados limites de 
utilização reversíveis; e o valor quase-permanente, representado pelo produto (ψ2Qk), e 
utilizados para o cálculo de efeitos a longo prazo. 
Em geral, o valor de cálculo de uma ação é expresso por: 
Fd = γFFk 





Onde γF é o coeficiente parcial de segurança da ação considerada tendo em conta a 
possíveis variações desfavoráveis ou favoráveis das ações, imprecisões na sua modelação e 
incertezas na avaliação dos seus efeitos.  
Os valores de cálculo dos efeitos das ações Ed correspondem à resposta das 
estruturas (esforços) e são determinados a partir dos valores de cálculo das ações com base 
nas regras de combinação que, para o caso do projeto de edifícios metálicos, são: 
Situações de projeto persistentes e transitórias para verificações que não se 
relacionem com fadiga (combinações fundamentais): Σ𝛾!,!𝐺!,! + 𝛾!,!𝑄!,! + Σ!!!𝛾!,!𝜓!,!𝑄!,! 
Situações de projeto acidentais: Σ𝛾!",!𝐺!,! + 𝐴! + 𝜓!,!𝑄!,! + Σ!!!𝜓!,!𝑄!,! 
Em que: 𝐺!,! - São os valores característicos das ações permanentes 𝑄!,! - É o valor característico de uma das ações variáveis  𝑄!,! - São os valores característicos de outras ações variáveis  𝐴! - É o valor de cálculo especificado para a ação acidental  𝛾!,! - São os coeficientes parciais de segurança para as ações permanentes 𝐺!,! 𝛾!",! - Tem o significado de 𝛾!,!, aplicado a situações de projeto acidentais  𝛾!,! - São os coeficientes parciais de segurança para as ações variáveis 𝑄!,!  
ψ0, ψ1 e ψ2 são especificados para cada ação no Anexo A da NP EN 1990. 
Os coeficientes parciais de segurança para a verificação ao Estado Limite Último 
(ELU) são: 𝛾!  = 1,35 – no caso de ações desfavoráveis 𝛾!  = 1,0 – no caso de ações favoráveis 𝛾! = 1,5 
No caso do Estado Limite de Serviço (ou Utilização), ELS, estes coeficientes são 






2.1. Ações variáveis 
2.1.1. Sobrecarga na cobertura 
 
O Eurocódigo 1 - Ações em estruturas – parte 1.1 pressupõe 3 categorias (H, I, K) de 
coberturas em função da utilização específica. A cobertura do pavilhão a projetar 
enquadra-se na categoria H, correspondente a “coberturas não acessíveis, excepto para 
operações de manutenção e reparações correntes”, e o Quadro 6.10 indica: 
qk = 0,4 kN/m
2 
Qk =1,0 kN 
Com: 
qk - Valor característico de uma carga uniformemente distribuída  




O Eurocódigo 1 - Ações em estruturas – parte 1.4 refere que “A ação do vento é 
representada por um conjunto simplificado de pressões ou forças cujos efeitos são 
equivalentes aos efeitos extremos do vento turbulento”. Classifica-se a ação do vento como 
uma ação variável fixa, cujos valores característicos são calculados a partir dos valores de 
referência da velocidade do vento ou da pressão dinâmica. O efeito do vento na estrutura 
está diretamente relacionado com as dimensões e forma da estrutura, o regime local de 
ventos, a rugosidade do terreno, a orografia, e a altura de referência. 
De modo a quantificar a ação do vento sobre o pavilhão é necessário determinar 
vários parâmetros preliminares: 
Valor básico da velocidade do vento: 𝑣! = 𝑐!"#𝑐!"#!$%𝑣!,! 
Com: 𝑐!"# - coeficiente de direção, cujo valor indicado é 1;  





𝑐!"#!$% - coeficiente de sazão, também igual a 1; 𝑣!,! - valor básico da velocidade de referência do vento, indicado em Anexo Nacional. 
Neste caso o edifício situa-se na zona A, 𝑣!,!= 27 m/s. 𝑣! = 27  𝑚/𝑠 
Rugosidade do terreno:  
A rugosidade do terreno é caracterizada pelo coeficiente de rugosidade à altura z: 𝑐! 𝑧 = 𝑘!ln  (𝑧/𝑧!) para 𝑧!"# < 𝑧 ≤ 𝑧!"! 
Em que: 𝑧! - comprimento de rugosidade, função da categoria do terreno; 𝑧!"#- dado em função da categoria do terreno; 𝑧!"# - a ser considerado igual a 200 metros; 𝑘!- coeficiente de terreno 
𝑘! = 0,19 𝑧!𝑧!,!! !,!! 
De acordo com o Quadro 4.1 do EC1 – parte 1-4, enquadra-se o terreno na 
Categoria III: 𝑧! = 0,3 m; 𝑧!"# = 8 m. 
𝑘! = 0,19 0,30,05 !,!" = 0,215 
𝑐! 𝑧 = 0,215×ln 10,90,3 = 0,772 
Orografia, construções vizinhas de grande porte, e edifícios e obstáculos pouco 
espaçados: 
Considera-se neste caso o efeito da orografia desprezável, uma vez que o declive 
médio do terreno a barlavento é inferior a 3°. O coeficiente de orografia 𝑐! 𝑧  é portanto 
igual a 1. 
Valor médio da velocidade do vento: 𝑣! 𝑧 = 𝑐!(𝑧)𝑐!(𝑧)𝑣! 





𝑣! 𝑧 = 0,7723×1×27 = 20,84  𝑚/𝑠 
 
Turbulência do vento: 
A intensidade de turbulência à altura z, define-se através de: 𝐼! 𝑧 = 𝜎!𝑣! 𝑧  𝜎! - desvio padrão da turbulência, obtido por:  𝜎! = 𝑘!𝑣!𝑘! 
O coeficiente de turbulência 𝑘! assume o valor 1, indicado no ponto 4.4 (3). 𝜎! = 0,215×27×1 = 5,805 
𝐼! 𝑧 = 5,80520,84 = 0,2786   
Pressão dinâmica de pico: 
A pressão dinâmica de pico resulta das flutuações de curta duração da velocidade 
do vento. Determina-se para a altura z do edifício através de: 
𝑞! 𝑧 = 1+ 7×𝐼! 𝑧 × 12×𝜌×𝑣!! (𝑧) 
Em que ρ é a massa volúmica do ar, cujo valor recomendado é 1,25 kg/m
3
. 
 𝑞! 𝑧 = 1+ 7×0,2786 × 12×1,25×20,84! = 800,8 𝑁𝑚! = 0,801  𝑘𝑁/𝑚! 
Estes parâmetros constituem o ponto de partida para a determinação da pressão 
exercida pelo vento nas superfícies, que no caso de superfícies exteriores é dado por: 𝑤! =   𝑞!(𝑧!)𝑐!" 
E em superfícies interiores: 𝑤! =   𝑞! 𝑧! 𝑐!" 
Onde 𝑐!" e 𝑐!" são, respectivamente, o coeficiente de pressão exterior e interior, 





indicados no capitulo 7 do EC1-parte1-4. As alturas de referência 𝑧! e 𝑧! são consideradas 
iguais. 
2.1.2.1. Coeficientes de pressão exterior 
 
Os coeficientes de pressão exterior dependem da área carregada, sendo indicados os 
coeficientes locais 𝑐!",! para superfícies carregadas de 1 m2 e coeficientes globais 𝑐!",!" 
para superfícies com 10 m2. Os valores de 𝑐!",! destinam-se ao dimensionamento de 
elementos de revestimento e cobertura, e 𝑐!",!" são usados no cálculo da estrutura 
resistente principal de edifícios. 
Para paredes verticais: 
 
 
Figura 2.1- Altura de referência e forma do perfil de pressão dinâmica no edifício (3) 
 
 
Figura 2.2 - Zonas em paredes verticais (3) 
Nas paredes verticais os coeficientes de pressão exterior definem-se para as zonas 





indicadas na figura de A a E. Para o caso de vento transversal ao pavilhão, paralelo ao 
plano dos pórticos principais do edifício: 






No Quadro 7.1 do EC1 1-4, obtêm-se os coeficientes de pressão exterior para o 
caso de vento transversal: 
Tabela 2.2 - Coeficientes de pressão exterior nas paredes para vento transversal 
 𝑐!",!" 𝑐!",! 
A -1,2 -1,4 
B -0,8 -1,1 
C -0,5 -0,5 
D +0,7 +1,0 
E -0,3 -0,3 
 
 
Para o caso de vento longitudinal, ou seja, perpendicular ao plano dos pórticos 
principais do pavilhão: 





d 57,97 m 
b 45,60 m 
h 10,90 m 
e 21,80 m 
d 45,60 m 
b 57,97 m 
h 10,90 m 
e 21,80 m 





E o respectivos coeficientes de pressão são: 
 
Tabela 2.4 - Coeficientes de pressão exterior nas paredes para vento longitudinal 
 𝑐!",!" 𝑐!",! 
A -1,2 -1,4 
B -0,8 -1,1 
C -0,5 -0,5 
D +0,7 +1,0 
E -0,3 -0,3 
 
 Os coeficientes de pressão exterior da cobertura sujeita a vento transversal são 
determinados para as zonas indicadas na figura seguinte, em função dos parâmetros h, f e d 
da cobertura, através do diagrama do ponto 7.2.8 do EC1 – parte 1.4. 
 
Figura 2.3 - Zonas em coberturas cilíndricas de diretriz circular e base retangular sujeita a 
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7.2.8 Coberturas em abóbada e cúpulas  
(1) Esta secção aplica-se às coberturas cilíndricas com directriz circular e às cúpulas. 
NOTA: Os valores de cpe,10 e de cpe,1 a utilizar para coberturas cilíndricas com directriz circular e para cúpulas poderão ser 
fornecidos no Anexo Nacional. Os valores recomendados de cpe,10 são fornecidos nas Figuras 7.11 e 7.12 para diferentes zonas. A 
altura de referência deverá ser considerada como ze = h + f. 
 
Na zona A, para 0 < h/d < 0,5, o valor de cpe,10 obtém-se por interpolação linear, e, para 0,2 ≤ f/d ≤ 0,3 e h/d ≥ 0,5, têm de ser 
considerados dois valores de cpe,10. 
O diagrama não é aplicável a coberturas em terraço. 
Figura 7.11 – Valores recomendados dos coeficientes de pressão exterior cpe,10 para coberturas  
em abóbada de base rectangular 
 





Os coeficientes obtidos são: 







Uma vez que o Eurocódigo ainda não fornece dados relativamente aos coeficientes 
de pressão para vento longitudinal em coberturas cilíndricas de diretriz circular, foi feita 
uma aproximação com uma cobertura de duas vertentes. O ângulo α considerado foi de 8º. 
As zonas da cobertura a considerar para este caso são: 
Figura 2.4 - Zonas da cobertura sujeita a vento longitudinal 
 
No Quadro 7.4b do EC1, obtêm-se os coeficientes de pressão exterior para o caso 
de vento longitudinal: 
Tabela 2.6 - Coeficientes de pressão exterior para a cobertura sujeita a vento longitudinal 
α F G H I 
8º 𝑐!",!" 𝑐!",! 𝑐!",!" 𝑐!",! 𝑐!",!" 𝑐!",! 𝑐!",!" 𝑐!",! 











Verifica-se que em algumas zonas estabelecidas nas paredes e na cobertura 
permitem reforçar ou diminuir determinadas zonas da estrutura. No entanto por várias 
questões, como de facilidade de montagem, ou uniformidade de materiais, não é praticável 
implementar as regiões indicadas. Assim, os coeficientes determinados são adaptados à 
estrutura em projeto e redistribuídos em função de imposições geométricas. Mais à frente, 
onde é feito o dimensionamento dos diferentes componentes da estrutura, retoma-se este 
assunto, definindo as situações a considerar. 
2.1.2.2. Coeficientes de pressão interior 
 
Os coeficientes de pressão interior dependem da existência e distribuição das 
aberturas na evolvente do edifício, e da relação entre a área destas e a área das fachadas. 
Esta relação é incerta, dependente da arquitetura do pavilhão, e da sua própria utilização. 
Assim, o valor coeficiente de pressão interna deve ser o mais gravoso entre +0,2 e -0,3 na 
análise de efeitos locais. Para a análise global da estrutura devem ser analisados ambos os 
casos, e verificado qual tem o efeito mais desfavorável, sendo a estrutura dimensionada 
para o caso mais gravoso. 
 
  





3. Dimensionamento de revestimentos e madres 
 
A envolvente do pavilhão é constituida essencialmente por dois componentes, a chapa 
de revestimento e as respetivas madres que a suportam. Existe atualmente no mercado uma 
ampla gama de soluções tanto para revestimentos como para as madres. Isto permite ao 
projetista selecionar o tipo de revestimento mais adequado a cada superficie, de maneira a 
satisfazer os requisitos funcionais do edificio. 
As propriedades mecânicas do painel ou chapa de revestimento são decisivas na 
definição da distância entre madres, podendo estas impor um limite nesta distancia. Painéis 
mais resistentes admitem distâncias entre apoios maiores, e pelo contrário, painéis menos 
robustos necessitam de apoios mais próximos. 
No caso das madres opta-se por perfis laminados a frio, este tipo de perfis promovem 
o aligeiramento da estrutura e atualmente existem opções com uma resistência apreciável. 
Isto resulta em economia de material e consequente redução dos custos.  









A escolha do revestimento para a cobertura é feita em função da ação mais gravosa, 
tida como uma carga distribuída sobre a superfície. Para a ação do vento, considera-se 
neste caso o maior dos coeficientes de pressão exterior determinados, no caso do vento 
transversal e no vento longitudinal agravado por um coeficiente de pressão interior de 
+0,2. Assim, o valor da pressão do vento apresentado obtém-se a partir de: 
Figura 3.1 – Coeficientes de pressão exteriores (𝑐!",!") e interiores (𝑐!") na cobertura para 
o vento transversal 𝑤!"!#$ = 𝑞!(𝑧!)×(𝑐!",!" + 𝑐!") 𝑤!"!!" = 0,801× 0,8+ 0,2 = 0,801𝑘𝑁/𝑚!   
 
Figura 3.2 – Coeficientes de pressão exteriores(𝑐!",!) e interiores (𝑐!") na cobertura para o 
vento longitudinal 





𝑤!"!#$ = 𝑞!(𝑧!)×(𝑐!",! + 𝑐!") 𝑤!"!#$ = 0,801× 2,14+ 0,2 = 1,87𝑘𝑁/𝑚!   
 
Tabela 3.1 – Valores máximos de cargas distribuídas atuantes na cobertura 
Ação 











Tendo em conta o valor da carga distribuída e a distancia máxima entre madres de 
1,76m, que corresponde ao vão máximo, foi selecionada a chapa de aço “P2-272-30 
S320GD” com 0,7 mm de espessura do fabricante “O Feliz”. A chapa é representada 
esquematicamente na figura e as respectivas propriedades na tabela. 
 










Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,73 2,25 1,88 1,60 1,37 1,17 0,96 0,79 0,66 0,55 0,47 0,40 0,34 0,29 0,25 0,22
(A) 3,29 2,72 2,29 1,96 1,69 1,48 1,29 1,07 0,91 0,77 0,66 0,57 0,50 0,43 0,38 0,34
0,60
(D) 3,95 3,25 2,73 2,32 1,96 1,58 1,30 1,07 0,90 0,75 0,64 0,55 0,47 0,40 0,35 0,30
(A) 4,09 3,39 2,85 2,44 2,10 1,84 1,62 1,37 1,15 0,98 0,84 0,73 0,63 0,55 0,49 0,43
0,70
(D) 5,09 4,20 3,52 2,99 2,43 1,97 1,61 1,33 1,11 0,94 0,80 0,68 0,58 0,50 0,43 0,38
(A) 4,91 4,06 3,42 2,92 2,52 2,20 1,94 1,67 1,40 1,19 1,02 0,88 0,77 0,67 0,59 0,52
0,75
(D) 5,61 4,63 3,88 3,30 2,68 2,17 1,78 1,47 1,23 1,04 0,88 0,75 0,64 0,56 0,48 0,42
(A) 5,32 4,40 3,71 3,16 2,74 2,39 2,10 1,82 1,53 1,30 1,12 0,96 0,84 0,73 0,65 0,57
3 APOIOS
VÃO [m]
Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,01 1,76 1,53 1,36 1,20 1,07 0,95 0,86 0,79 0,71 0,65 0,60 0,55 0,51 0,47 0,43
(A) 2,80 2,32 1,95 1,67 1,44 1,26 1,11 0,99 0,88 0,80 0,72 0,66 0,60 0,55 0,51 0,47
0,60
(D) 2,70 2,33 2,04 1,78 1,57 1,40 1,26 1,13 1,03 0,93 0,84 0,78 0,72 0,66 0,61 0,56
(A) 4,04 3,34 2,81 2,40 2,08 1,81 1,60 1,42 1,27 1,14 1,03 0,94 0,86 0,79 0,73 0,67
0,70
(D) 3,41 2,94 2,54 2,22 1,96 1,74 1,56 1,40 1,27 1,15 1,05 0,97 0,89 0,82 0,75 0,70
(A) 5,18 4,29 3,62 3,09 2,67 2,33 2,06 1,83 1,63 1,47 1,33 1,21 1,11 1,02 0,94 0,87
0,75
(D) 3,80 3,23 2,82 2,46 2,17 1,93 1,72 1,55 1,40 1,26 1,16 1,06 0,97 0,89 0,83 0,76
(A) 5,71 4,73 3,98 3,40 2,94 2,57 2,26 2,01 1,80 1,62 1,47 1,33 1,22 1,12 1,03 0,96
4 APOIOS
VÃO [m]
Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,41 2,11 1,84 1,64 1,45 1,30 1,17 1,05 0,96 0,87 0,80 0,73 0,67 0,61 0,53 0,46
(A) 3,49 2,89 2,43 2,08 1,79 1,57 1,38 1,23 1,10 0,99 0,89 0,81 0,74 0,68 0,63 0,58
0,60
(D) 3,23 2,80 2,45 2,15 1,90 1,70 1,53 1,39 1,25 1,15 1,04 0,95 0,88 0,81 0,72 0,63
(A) 5,04 4,17 3,51 2,99 2,58 2,26 1,99 1,76 1,58 1,42 1,28 1,17 1,07 0,98 0,88 0,77
0,70
(D) 4,10 3,54 3,06 2,71 2,40 2,14 1,90 1,72 1,55 1,42 1,29 1,18 1,09 1,00 0,89 0,78
(A) 6,47 5,36 4,51 3,85 3,33 2,91 2,56 2,27 2,03 1,83 1,65 1,50 1,37 1,23 1,08 0,95
0,75
(D) 4,57 3,89 3,40 2,98 2,63 2,35 2,11 1,89 1,72 1,56 1,42 1,30 1,20 1,11 0,99 0,86
































0,50 0,46 4,51 0,52 5,11 0,61 4,91 6,75 15,22
0,60 0,56 5,41 0,75 6,89 0,75 6,25 9,67 22,56
0,70 0,66 6,31 0,97 8,54 0,90 7,62 13,04 28,89
0,75 0,71 6,76 1,07 9,41 0,98 8,31 14,88 31,08
Nota:  Todos os valores de momento resistente e momento de inércia apresentados nesta tabela foram calculados sem considerar efeitos de “shear lag”.








ELS - flecha limite:
L/200 cargas descendentes
D cargas descendentes 
ELS - flecha limite: 
L/150 cargas ascendentes











Tabela 3.2 – Propriedades da chapa de aço “P2-272-30 S320GD” 
Espessura 
(mm) 
4 ou mais apoios 
Vão máximo (m) 
 1,7 1,8 1,9 
Massa 
(kg/m2) Carga máxima admissível não majorada (kN/m2) 
0,6 
Descendente 1,54 1,39 1,27 
5,41 
Ascendente 1,90 1,70 1,53 
0,7 
Descendente 1,91 1,75 1,58 
6,31 
Ascendente 2,54 2,27 2,04 
3.1.2. Fachadas laterais 
 
No caso das fachadas laterais a ação que determina a seleção do revestimento é a 
ação do vento longitudinal. Seguindo o processo adotado no ponto anterior, o valor da 
carga distribuída máxima que atua sobre as fachadas laterais é neste caso agravado com um 
coeficiente de pressão interior de +0,2, resultando: 
Figura 3.4 – Coeficientes de pressão exteriores e interiores na fachada lateral 





𝑤!"!#$ = 𝑞!(𝑧!)×(𝑐!",! + 𝑐!") 𝑤!"!#$ = 0,801× 1,4+ 0,2 = 1,282𝑁/𝑚!   
Considerando valor da carga distribuída e a distancia máxima entre madres de 
1,5m, que corresponde ao vão máximo, neste caso é selecionada a chapa de aço “P2-272-
30 S320GD” com 0,5 mm de espessura do fabricante “O Feliz”, representada 
esquematicamente na figura e com as respectivas propriedades na tabela. 
 
 
Figura 3.5 – Esquema da chapa da fachada lateral 
 
Tabela 3.3 – Propriedades da chapa de aço “P2-272-30 S320GD” 
Espessura 
(mm) 
4 ou mais apoios 
Vão máximo (m) 
 1,4 1,5 1,6 
Massa 
(kg/m2) Carga máxima admissível não majorada (kN/m2) 
0,5 
Descendente 1,59 1,43 1,29 
4,51 
Ascendente 1,93 1,69 1,49 
0,6 
Descendente 2,10 1,88 1,70 
5,41 








Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,73 2,25 1,88 1,60 1,37 1,17 0,96 0,79 0,66 0,55 0,47 0,40 0,34 0,29 0,25 0,22
(A) 3,29 2,72 2,29 1,96 1,69 1,48 1,29 1,07 0,91 0,77 0,66 0,57 0,50 0,43 0,38 0,34
0,60
(D) 3,95 3,25 2,73 2,32 1,96 1,58 1,30 1,07 0,90 0,75 0,64 0,55 0,47 0,40 0,35 0,30
(A) 4,09 3,39 2,85 2,44 2,10 1,84 1,62 1,37 1,15 0,98 0,84 0,73 0,63 0,55 0,49 0,43
0,70
(D) 5,09 4,20 3,52 2,99 2,43 1,97 1,61 1,33 1,11 0,94 0,80 0,68 0,58 0,50 0,43 0,38
(A) 4,91 4,06 3,42 2,92 2,52 2,20 1,94 1,67 1,40 1,19 1,02 0,88 0,77 0,67 0,59 0,52
0,75
(D) 5,61 4,63 3,88 3,30 2,68 2,17 1,78 1,47 1,23 1,04 0,88 0,75 0,64 0,56 0,48 0,42
(A) 5,32 4,40 3,71 3,16 2,74 2,39 2,10 1,82 1,53 1,30 1,12 0,96 0,84 0,73 0,65 0,57
3 APOIOS
VÃO [m]
Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,01 1,76 1,53 1,36 1,20 1,07 0,95 0,86 0,79 0,71 0,65 0,60 0,55 0,51 0,47 0,43
(A) 2,80 2,32 1,95 1,67 1,44 1,26 1,11 0,99 0,88 0,80 0,72 0,66 0,60 0,55 0,51 0,47
0,60
(D) 2,70 2,33 2,04 1,78 1,57 1,40 1,26 1,13 1,03 0,93 0,84 0,78 0,72 0,66 0,61 0,56
(A) 4,04 3,34 2,81 2,40 2,08 1,81 1,60 1,42 1,27 1,14 1,03 0,94 0,86 0,79 0,73 0,67
0,70
(D) 3,41 2,94 2,54 2,22 1,96 1,74 1,56 1,40 1,27 1,15 1,05 0,97 0,89 0,82 0,75 0,70
(A) 5,18 4,29 3,62 3,09 2,67 2,33 2,06 1,83 1,63 1,47 1,33 1,21 1,11 1,02 0,94 0,87
0,75
(D) 3,80 3,23 2,82 2,46 2,17 1,93 1,72 1,55 1,40 1,26 1,16 1,06 0,97 0,89 0,83 0,76
(A) 5,71 4,73 3,98 3,40 2,94 2,57 2,26 2,01 1,80 1,62 1,47 1,33 1,22 1,12 1,03 0,96
4 APOIOS
VÃO [m]
Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,41 2,11 1,84 1,64 1,45 1,30 1,17 1,05 0,96 0,87 0,80 0,73 0,67 0,61 0,53 0,46
(A) 3,49 2,89 2,43 2,08 1,79 1,57 1,38 1,23 1,10 0,99 0,89 0,81 0,74 0,68 0,63 0,58
0,60
(D) 3,23 2,80 2,45 2,15 1,90 1,70 1,53 1,39 1,25 1,15 1,04 0,95 0,88 0,81 0,72 0,63
(A) 5,04 4,17 3,51 2,99 2,58 2,26 1,99 1,76 1,58 1,42 1,28 1,17 1,07 0,98 0,88 0,77
0,70
(D) 4,10 3,54 3,06 2,71 2,40 2,14 1,90 1,72 1,55 1,42 1,29 1,18 1,09 1,00 0,89 0,78
(A) 6,47 5,36 4,51 3,85 3,33 2,91 2,56 2,27 2,03 1,83 1,65 1,50 1,37 1,23 1,08 0,95
0,75
(D) 4,57 3,89 3,40 2,98 2,63 2,35 2,11 1,89 1,72 1,56 1,42 1,30 1,20 1,11 0,99 0,86
































0,50 0,46 4,51 0,52 5,11 0,61 4,91 6,75 15,22
0,60 0,56 5,41 0,75 6,89 0,75 6,25 9,67 22,56
0,70 0,66 6,31 0,97 8,54 0,90 7,62 13,04 28,89
0,75 0,71 6,76 1,07 9,41 0,98 8,31 14,88 31,08
Nota:  Todos os valores de momento resistente e momento de inércia apresentados nesta tabela foram calculados sem considerar efeitos de “shear lag”.








ELS - flecha limite:
L/200 cargas descendentes
D cargas descendentes 
ELS - flecha limite: 
L/150 cargas ascendentes











3.1.3. Fachadas de empena 
 
No caso das fachadas laterais a ação condicionante na seleção do revestimento é a 
ação do vento transversal, que provoca sucção na fachada de empena. Usando o mesmo o 
processo dos casos anteriores, o valor da carga distribuída máxima que atua sobre as 
fachadas de empena é neste caso agravado com um coeficiente de pressão interior de +0,2, 
resultando: 
Figura 3.6 – Coeficientes de pressão exteriores e interiores na fachada de empena 𝑤!"!#$ = 𝑞!(𝑧!)×(𝑐!" + 𝑐!") 𝑤!"!#$ = 0,801× 1,4+ 0,2 = 1,282𝑘𝑁/𝑚!   
Considerando valor da carga distribuída e a distancia máxima entre madres de 
1,82m, que corresponde ao vão máximo, é selecionada a chapa de aço “P2-272-30 
S320GD” do fabricante “O Feliz” com 0,70 mm de espessura, representada 
esquematicamente na figura e com as respectivas propriedades na tabela. 
Figura 3.7 – Esquema da chapa da fachada de empena 
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P2-272-30 S280GD




Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,73 2,25 1,88 1,60 1,37 1,17 0,96 0,79 0,66 0,55 0,47 0,40 0,34 0,29 0,25 0,22
(A) 3,29 2,72 2,29 1,96 1,69 1,48 1,29 1,07 0,91 0,77 0,66 0,57 0,50 0,43 0,38 0,34
0,60
(D) 3,95 3,25 2,73 2,32 1,96 1,58 1,30 1,07 0,90 0,75 0,64 0,55 0,47 0,40 0,35 0,30
(A) 4,09 3,39 2,85 2,44 2,10 1,84 1,62 1,37 1,15 0,98 0,84 0,73 0,63 0,55 0,49 0,43
0,70
(D) 5,09 4,20 3,52 2,99 2,43 1,97 1,61 1,33 1,11 0,94 0,80 0,68 0,58 0,50 0,43 0,38
(A) 4,91 4,06 3,42 2,92 2,52 2,20 1,94 1,67 1,40 1,19 1,02 0,88 0,77 0,67 0,59 0,52
0,75
(D) 5,61 4,63 3,88 3,30 2,68 2,17 1,78 1,47 1,23 1,04 0,88 0,75 0,64 0,56 0,48 0,42
(A) 5,32 4,40 3,71 3,16 2,74 2,39 2,10 1,82 1,53 1,30 1,12 0,96 0,84 0,73 0,65 0,57
3 APOIOS
VÃO [m]
Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,01 1,76 1,53 1,36 1,20 1,07 0,95 0,86 0,79 0,71 0,65 0,60 0,55 0,51 0,47 0,43
(A) 2,80 2,32 1,95 1,67 1,44 1,26 1,11 0,99 0,88 0,80 0,72 0,66 0,60 0,55 0,51 0,47
0,60
(D) 2,70 2,33 2,04 1,78 1,57 1,40 1,26 1,13 1,03 0,93 0,84 0,78 0,72 0,66 0,61 0,56
(A) 4,04 3,34 2,81 2,40 2,08 1,81 1,60 1,42 1,27 1,14 1,03 0,94 0,86 0,79 0,73 0,67
0,70
(D) 3,41 2,94 2,54 2,22 1,96 1,74 1,56 1,40 1,27 1,15 1,05 0,97 0,89 0,82 0,75 0,70
(A) 5,18 4,29 3,62 3,09 2,67 2,33 2,06 1,83 1,63 1,47 1,33 1,21 1,11 1,02 0,94 0,87
0,75
(D) 3,80 3,23 2,82 2,46 2,17 1,93 1,72 1,55 1,40 1,26 1,16 1,06 0,97 0,89 0,83 0,76
(A) 5,71 4,73 3,98 3,40 2,94 2,57 2,26 2,01 1,80 1,62 1,47 1,33 1,22 1,12 1,03 0,96
4 APOIOS
VÃO [m]
Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,41 2,11 1,84 1,64 1,45 1,30 1,17 1,05 0,96 0,87 0,80 0,73 0,67 0,61 0,53 0,46
(A) 3,49 2,89 2,43 2,08 1,79 1,57 1,38 1,23 1,10 0,99 0,89 0,81 0,74 0,68 0,63 0,58
0,60
(D) 3,23 2,80 2,45 2,15 1,90 1,70 1,53 1,39 1,25 1,15 1,04 0,95 0,88 0,81 0,72 0,63
(A) 5,04 4,17 3,51 2,99 2,58 2,26 1,99 1,76 1,58 1,42 1,28 1,17 1,07 0,98 0,88 0,77
0,70
(D) 4,10 3,54 3,06 2,71 2,40 2,14 1,90 1,72 1,55 1,42 1,29 1,18 1,09 1,00 0,89 0,78
(A) 6,47 5,36 4,51 3,85 3,33 2,91 2,56 2,27 2,03 1,83 1,65 1,50 1,37 1,23 1,08 0,95
0,75
(D) 4,57 3,89 3,40 2,98 2,63 2,35 2,11 1,89 1,72 1,56 1,42 1,30 1,20 1,11 0,99 0,86
































0,50 0,46 4,51 0,52 5,11 0,61 4,91 6,75 15,22
0,60 0,56 5,41 0,75 6,89 0,75 6,25 9,67 22,56
0,70 0,66 6,31 0,97 8,54 0,90 7,62 13,04 28,89
0,75 0,71 6,76 1,07 9,41 0,98 8,31 14,88 31,08
Nota:  Todos os valores de momento resistente e momento de inércia apresentados nesta tabela foram calculados sem considerar efeitos de “shear lag”.








ELS - flecha limite:
L/200 cargas descendentes
D cargas descendentes 
ELS - flecha limite: 
L/150 cargas ascendentes













Tabela 3.4 – Propriedades da chapa de aço “P2-272-30 S320GD” 
Espessura 
(mm) 
4 ou mais apoios 
Vão máximo (m) 
 1,7 1,8 1,9 
Massa 
(kg/m2) Carga máxima admissível não majorada (kN/m2) 
0,6 
Descendente 1,54 1,39 1,27 
5,41 
Ascendente 1,90 1,70 1,53 
0,7 
Descendente 1,91 1,75 1,58 
6,31 
Ascendente 2,54 2,27 2,04 
 
  





3.2. Dimensionamento de madres 
 
As madres têm a função de suportar o revestimento e transmitem os esforços 
resultantes das ações sobre a cobertura e fachadas à estrutura resistente principal. Hoje em 
dia é comum a utilização de perfis de chapa fina em C, Z, Ω ou Σ, dependendo do 
afastamento entre pórticos e afastamento entre madres. Neste caso utiliza-se um perfil Ω da 
Constálica, como representado na Figura 4.7. 
Figura 3.8 – Tipo de perfil a utilizar nas madres 
 
Uma vez que o afastamento entre pórticos é de 9,12 m, o esquema estático adotado 
para o cálculo das madres corresponde a uma viga contínua de vários tramos (com vão de 
9,12 m), simplesmente apoiada com um carregamento uniformemente distribuído 
Figura 3.9 - Esquema estático de uma madre da cobertura  
 





A solução para este sistema hiperestático é conhecida. O diagrama de momentos 
obtido é esquematicamente representado na figura: 
Figura 3.10 - Diagrama de momentos na madre (aproximado) 
 
Os valores dos momentos fletores relevantes para o cálculo são obtidos com boa 
aproximação através das seguintes expressões: 
momento máximo, 
𝑀!"# = 𝑞  𝑙!8  
momento a meio vão: 
𝑀! = 9𝑞  𝑙!128  
  
Dimensionamento de um pavilhão industrial 
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Para um afastamento entre pórticos de 6 m, o esquema estático utilizado 
corresponde a uma viga contínua de dois tramos (vão de 6 m), simplesmente apoiada. 
Para determinar o momento de cálculo MSd consideram-se madres com 12 metros de 
comprimento, o que corresponde ao esquema estático de uma viga simplesmente apoiada 
de dois tramos com um carregamento uniformemente distribuído: 
 
Figura 4.7 - Esquema estático de uma madre da cobertura 
A solução para este sistema hiperestático é conhecida e indicada em (4). O 
diagrama de mo entos ob ido é esquematicamente representado na figura: 
 
Figura 4.8 - Diagrama d entos na madre (aproximado) 
O momento de cálculo máximo é: 
 𝑀ௌௗ,௠á௫ = ௤௅మ଼  
4.2.1. Madres da cobertura 
Atendendo ao revestimento seleccionado o afastamento entre madres foi definido 
de modo a que se obtenha uma distribuição uniforme na cobertura e que as madres 
coincidam com os nós do banzo superior da viga armada que constitui a travessa do 
pórtico. A distância entre madres pretendida é dada por: 
𝑑௠ = 𝑏n × cos (𝛼) = 15,28 × cos (10) = 1,9 𝑚 
Com: 
𝑏 – largura da vertente 





3.2.1. Madres da cobertura 
 
O afastamento entre madres da cobertura foi definido de modo a que se obtenha uma 
distribuição uniforme e que a maioria dos pontos de apoio das madres coincidam com os 
nós do banzo superior da viga armada. A distância entre madres é variável, sendo a 
máxima e mais relevante para o dimensionamento de 1,726 m.   
A ação do vento não tem uma distribuição uniforme ao longo da cobertura, há zonas 
onde a carga exercida toma valores máximos e regiões onde essa ação é mais ligeira. É 
então necessário escolher a melhor forma de distribuir os elementos estruturais de modo a 
garantir a segurança, viabilidade, e economia na construção.  




Figura 3.11 - Coeficientes de pressão exterior na cobertura para vento transversal (Cpe na 










Figura 3.12 - Coeficientes de pressão exterior na cobertura para vento longitudinal (Cpe na 
esquerda e Cpe+Cpi na direita) 
 
Tendo em conta o posicionamento das madres na cobertura e o espaçamento entre 
pórticos, é feita uma redistribuição dos coeficientes de pressão de forma a assegurar a 
resistência das madres nas regiões onde a pressão do vento é mais elevada e, se possível, 
aligeirar as mesmas nas zonas menos solicitadas. Reduz-se a apenas duas zonas diferentes: 
zona entre o primeiro e o segundo pórtico, correspondente à zona a sombreado (zona A), e 
a parte restante da cobertura, (zona B). 
 
 
Figura 3.13 - Coeficientes de pressão totais na cobertura para dimensionamento de madres 
(dimensões em metros) 





As ações variáveis sobre a cobertura são: 
 
Tabela 3.5 - Valores das ações variáveis a considerar no dimensionamento das madres 
Ação Valor qk (kN/m2) 
Sobrecarga 0,40 
Vento (Zona A) 0,801×2,34 = 1,874 
Vento (Zona B) 0,801×1,4 = 1,121 
 
 
Devido à inclinação da cobertura as madres estão sujeitas a flexão desviada, devendo 
então obter-se as combinações de ações segundo os dois eixos de flexão y e z. 
 
 
Figura 3.14 - Sistema de eixos de uma madre da cobertura e cargas aplicadas qv – vento 










As madres selecionadas para a zona A e B da cobertura são: 
Tabela 3.6 – Madres da cobertura 
Zona Perfil 
h t A G Iy Wy Iz Wz 
mm mm mm2 kg/m mm4 mm3 mm4 mm3 
A 2xΩ250x2 227,9 4 2487 20,20 1567,82E4 132,64E3 1450,26E4 100,4E3 
Apoios A 3xΩ250x2 229,9 6 3708 30,30 2300,76E4 196,32 2164,02 149,82 
B Ω250x2 225,9 2 1236 10,10 766,92E4 65,44E3 721,34E4 49,94E3 
 
Os valores das ações permanentes e variáveis segundo os eixos y e z são: 𝐺!!!"!,!!𝐺!!!"!  𝑑!𝑠𝑒𝑛 ∝ = 0,0127  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!!!"!,!!𝐺!!!"!  𝑑!𝑐𝑜𝑠 ∝ = 0,1061  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!"#$%  !,!!𝐺!"#$%  !  𝑠𝑒𝑛 ∝ = 0,0226  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!"#$%  !,!!𝐺!"!"#  !  𝑐𝑜𝑠 ∝ = 0,1897  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!"#$%  !,!!𝐺!"#$%  !   𝑠𝑒𝑛 ∝ = 0,0117  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!"#$%  !,!!𝐺!"#$%  !   𝑐𝑜𝑠 ∝ = 0,0982  𝑘𝑁/𝑚 
Os valores das ações variáveis segundo os eixos y e z são: 𝑄!"#$%&'$(',! = 𝑞!"#$%&'$('𝑑!𝑠𝑒𝑛 ∝ = 0,0817  𝑘𝑁/𝑚 𝑄!"#$%&'$(',! = 𝑞!"#$%&'$('𝑑!𝑐𝑜𝑠 ∝ = 0,6855  𝑘𝑁/𝑚 𝑄!"#$%  !,! = 0  𝑘𝑁/𝑚 𝑄!"#$%  !,! = 𝑐!!  !𝑞! 𝑧 𝑑! = 3,235  𝑘𝑁/𝑚 𝑄!"#$!  !,! = 0  𝑘𝑁/𝑚 𝑄!"#$%  !,! = 𝑐!!  !𝑞!(𝑧)𝑑! = 1,936  𝑘𝑁/𝑚 
 
 





3.2.1.1. Combinações de ações 
 
As combinações de ações são definidas pelo critério geral. Para o caso da 
cobertura, para cada combinação são definidos os dois valores correspondentes às zonas A 
e B. 𝑆! = Σ𝛾!,!𝐺!,! + 𝛾!,!𝑄!,! + Σ!!!𝛾!,!𝜓!,!𝑄!,! 
 
Combinação 01 – Ação de base Sobrecarga (𝛾! = 1,5  𝑒  𝛾! = 1,5  ) 




 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!)+ 𝛾!𝑄!"#$%&'$(',! 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!)+ 𝛾!𝑄!"#$%&'$(',! 
Zona B: 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!)+ 𝛾!𝑄!"#$%&'$(',! 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!)+ 𝛾!𝑄!"#$%&'$(',! 
 
Combinação 02 – Ação de base Vento (𝛾! = 1,0  𝑒  𝛾! = 1,5  ) 
 
Nesta combinação as ações permanentes têm um efeito favorável relativamente à 
ação de base, o que leva a coeficientes da majoração diferentes dos utilizados na 
combinação anterior. A combinação 02 é traduzida por: 
Zona A: 
 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!)+ 𝛾!𝑄!"#$%  !,! 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!)+ 𝛾!𝑄!"#$%  !,! 
Zona B: 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!)+ 𝛾!𝑄!"#$%  !,! 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!)+ 𝛾!𝑄!"#$%  !,! 






3.2.1.2. Verificação ao Estado Limite Último (ELU) 
 
Definidas as combinações de ações possíveis a verificação da resistência das 
madres ao Estado Limite Último, passa por garantir que as tensões não ultrapassam o valor 
da tensão de cedência do material (fy=350 MPa). 
Com o tipo de perfis utilizados para as madres é possível sobrepor dois ou mais 
perfis num ponto critico, que neste caso será o apoio, aumentando assim a sua resistência. 
Tendo isto em conta existem dois pontos da viga continua que é necessário considerar para 
o dimensionamento, uma vez que no ponto onde o momento fletor é máximo é onde se tem 
também a resistência máxima do perfil. Por outro lado torna-se igualmente imprescindível 
verificar a resistência do perfil a meio vão, onde se tem um valor do momento fletor mais 
baixo mas o modulo de resistência à flexão do perfil é também mais baixo. 
As cargas nas madres segundo os eixos y e z para as combinações consideradas 
são: 
Tabela 3.7 – Valores das combinações de ações sobre as madres da cobertura (kN/m) 
Zona 
Comb_01 Comb_02 𝑆!,!(kN/m) 𝑆!,!(kN/m) 𝑆!,!(kN/m) 𝑆!,!(kN/m) 
A 0,177 1,471 0,035 5,148 
B 0,160 1,335 0,025 3,108 
 
Cálculo dos momentos fletores: 
Zona A: 
Combinação 01 – Ação de base Sobrecarga 
No apoio: 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 1,471×9,12!8 = 15,29  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 0,177×9,12!8 = 1,84  𝑘𝑁.𝑚 





𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 15,29×10!196,32×10! + 1,84×10!149,82×10! = 90,16  𝑀𝑃𝑎 
A meio vão: 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×1,471×9,12!128 = 8,60  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×0,177×9,12!128 = 1,03  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 8,60×10!132,64×10! + 1,03×10!100,4×10! = 75,10  𝑀𝑃𝑎 
 
Combinação 02 – Ação de base Vento 
No apoio: 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 5,148×9,12!8 = 53,52  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 0,035×9,12!8 = 0,36  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 53,52×10!196,32×10! + 0,36×10!149,82×10! = 275,02  𝑀𝑃𝑎 
A meio vão: 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×5,148×9,12!128 = 30,11  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×0,035×9,12!128 = 0,21  𝑘𝑁.𝑚 









Combinação 01 – Ação de base Sobrecarga 
No apoio: 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 1,335×9,12!8 = 13,88  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 0,160×9,12!8 = 1,66  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 13,88×10!132,64×10! + 1,66×10!100,4×10! = 121,18  𝑀𝑃𝑎 
A meio vão: 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×1,335×9,12!128 = 7,81  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×0,160×9,12!128 = 0,94  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 7,81×10!65,44×10! + 0,94×10!49,94×10! = 138,17  𝑀𝑃𝑎 
 
Combinação 02 – Ação de base Vento 
No apoio: 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 3,108×9,12!8 = 32,31  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 0,025×9,12!8 = 0,259  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 32,31×10!132,64×10! + 0,259×10!100,4×10! = 246,17  𝑀𝑃𝑎 
A meio vão: 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×3,108×9,12!128 = 18,18  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×0,025×9,12!128 = 0,15  𝑘𝑁.𝑚 





𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 18,18×10!65,44×10! + 0,15×10!49,94×10! = 280,82  𝑀𝑃𝑎 
Na tabela seguinte são apresentados os valores em resumo. 
Tabela 3.8 – Valores das tensões instaladas nas madres da cobertura (MPa) 
Zona A/ Comb_01 Tensão máxima (MPa) 
Apoio 90,16 
Meio vão 75,10 
Zona A/ Comb_02  
Apoio 275,02 
Meio vão 229,09 
Zona B/ Comb_01  
Apoio 121,18 
Meio vão 138,17 
Zona B/ Comb_02  
Apoio 246,17 
Meio vão 280,82 
 
 
3.2.1.3. Verificação ao Estado Limite de Serviço (ELS) 
 
Na verificação ao Estado Limite de Utilização (ELS) recorre-se às ações 
estabelecidas. Neste caso os coeficientes parciais de segurança indicados tomam valor 
unitário. Para coberturas em geral, o deslocamento vertical máximo admissível indicado no 
EC3 é: 
𝛿!"# =    𝐿200 = 9120200 = 45,6  𝑚𝑚 





Para o esquema estático adotado o valor máximo da flecha na zona A, sendo o 
primeiro tramo da viga continua, é dado por: 
𝛿!"# =    𝑞𝐿!185𝐸𝐼 
Para a zona B o valor máximo da flecha, sendo um dos tramos centrais da viga 
continua, é dado por: 
𝛿!"# =    𝑞𝐿!384𝐸𝐼 
 
As cargas consideradas na verificação ao ELS, assim como os deslocamentos 
resultantes encontram-se na Tabela 3.9, ficando abaixo do deslocamento admissível. 
 
Tabela 3.9 – Valores das cargas e deslocamentos da verificação ao ELS 
Zona Combinação 𝑺𝒌,𝒚 (kN/m) 𝑺𝒌,𝒛(kN/m) 𝜹𝒚(mm) 𝜹𝒛(mm) 
A 
Comb_01 0,118 1,224 40,10 1,45 
Comb_02 0,035 3,531 11,14 0,44 
B 
Comb_01 0,107 0,889 1,27 9,95 











3.2.2. Madres da fachada lateral 
 
Nas fachadas laterais o foi adotado um espaçamento entre madres de 1,5 m. Além 
das ações permanentes, estas fachadas são também solicitadas pela ação do vento. Tal 
como no caso anterior esta ação merece um tratamento prévio de forma a tornar inteligível 
a distribuição de coeficientes de pressão exterior. 
Com a ocorrência de vento numa direção paralela às fachadas laterais (vento 
longitudinal), estas ficam sob sucção. Nas figuras são apresentados os coeficientes para a 
ação do vento transversal e longitudinal, como é possível observar, comparando as figuras, 
esta ultima situação é a mais exigente. 
 
Figura 3.15 - Coeficientes de pressão exterior na fachada lateral para vento transversal 
(Cpe na esquerda e Cpe+Cpi na direita) 
Figura 3.16 - Coeficientes de pressão exterior na fachada lateral para vento longitudinal 
(Cpe na esquerda e Cpe+Cpi na direita) 
 
Atendendo à distância entre pórticos, os coeficientes de pressão rearranjam-se da 
seguinte forma: 
Figura 3.17 - Coeficientes de pressão totais na fachada lateral para dimensionamento de 
madres (dimensões em metros) 






Considerando o rearranjo da distribuição dos coeficientes de pressão, as ações 
variáveis sobre a fachada lateral são: 
 
Tabela 3.10 - Valores das ações variáveis a considerar no dimensionamento das madres 
Ação Valor qk (kN/m2) 
Vento (Zona A) 0,801×1,6 = 1,282 
Vento (Zona B) 0,801×1,3 = 1,041 
 
O posicionamento das madres da fachada lateral e as cargas atuantes são 
exemplificados na figura. 
 
Figura 3.18 - Sistema de eixos de uma madre da fachada lateral e cargas aplicadas qv – 
vento qg – peso próprio 
 
As madres selecionadas para a zona A e B da fachada lateral são: 
 





Tabela 3.11 – Madres da fachada lateral 
 
Zona Perfil 
h t A G Iy Wy Iz Wz 
mm mm mm2 kg/m mm4 mm3 mm4 mm3 
A Ω250x2 225,9 2 1236 10,10 766,92E4 65,44E3 721,34E4 49,94E3 
B Ω250x2 225,9 2 1236 10,10 766,92E4 65,44E3 721,34E4 49,94E3 
Apoios 2xΩ250x2 227,9 4 2487 20,20 1567,82E4 132,64E3 1450,26E4 100,4E3 
 
Os valores das ações permanentes e variáveis segundo os eixos y e z são: 𝐺!!!"!,!!𝐺!!!"!  𝑑! = 0,066  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!"#$%  !,!!𝐺!"#$%  ! = 0,099  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!"#$%  !,!!𝐺!"#$%  ! = 0,099  𝑘𝑁/𝑚 
Os valores das ações variáveis são: 𝑄!"#$%  !,! = 𝑐!!  !𝑞! 𝑧 𝑑! = 1,922  𝑘𝑁/𝑚 𝑄!"#$%  !,! = 𝑐!!  !𝑞!(𝑧)𝑑! = 1,562  𝑘𝑁/𝑚 
 
3.2.2.1. Combinações de ações 
 
Para a verificação das madres da fachada lateral apenas é necessário combinar as 
ações permanentes com a ação do vento: 𝑆! = Σ𝛾!,!𝐺!,! + 𝛾!,!𝑄!,! + Σ!!!𝛾!,!𝜓!,!𝑄!,! 
 
Combinação 02 – Ação de base Vento (𝛾! = 1,5  𝑒  𝛾! = 1,5  ) 
 
Neste caso, as ações permanentes têm a direção de y, e a ação do vento ocorre 
segundo z, o que conduz a simplificações na combinação destas ações: 
Zona A: 





 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!) 𝑆!,! = 𝛾!𝑄!"#$%  !,! 
Zona B: 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!) 𝑆!,! = 𝛾!𝑄!"#$%  !,! 
 
3.2.2.2. Verificação ao Estado Limite Último (ELU) 
 
O valor das cargas nas madres segundo os eixos y e z para a combinação de ações 
são: 
 
Tabela 3.12 – Valores das combinações de ações sobre as madres da fachada lateral 
(kN/m) 
Zona 
Comb_02 𝑆!,!(kN/m) 𝑆!,!(kN/m) 
A 0,248 2,884 
B 0,248 2,343 
 
Zona A: 
Combinação 02 – Ação de base Vento 
No apoio: 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 2,884×9,12!8 = 29,98  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 0,248×9,12!8 = 2,58  𝑘𝑁.𝑚 





𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 29,98×10!132,64×10! + 2,58×10!100,4×10! = 251.72  𝑀𝑃𝑎 
A meio vão: 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×2,884×9,12!128 = 16,87  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×0,248×9,12!128 = 1,45  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 16,87×10!65,44×10! + 1,45×10!49,94×10! = 286,83  𝑀𝑃𝑎 
 
Zona B: 
Combinação 02 – Ação de base Vento 
No apoio: 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 2,343×9,12!8 = 24,36  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 0,248×9,12!8 = 2,58  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 24,36×10!132,64×10! + 2,58×10!100,4×10! = 209,35  𝑀𝑃𝑎 
A meio vão: 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×2,343×9,12!128 = 13,70  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×0,248×9,12!128 = 0,15  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 13,70×10!65,44×10! + 0,15×10!49,94×10! = 238,39  𝑀𝑃𝑎 
Em todos os casos analisados não foi atingida a tensão de cedência do material das 
madres que é 350 MPa. Na tabela seguinte são apresentados os valores em resumo. 





Tabela 3.13 – Valores das tensões instaladas nas madres da fachada lateral (MPa) 
Zona A/ Comb_02 Tensão máxima (MPa) 
Apoio 251,72 
Meio vão 286,83 
Zona B/ Comb_02  
Apoio 209,35 
Meio vão 238,39 
Apesar de os perfis selecionados não atingirem valores próximos da tensão de 
cedência para a solicitação à qual são sujeitos, foram selecionados tendo também em conta 
a uniformidade na altura das madres e a rigidez, sendo esta ultima fundamental para a 
verificação ao ELS feita de seguida. 
 
 
3.2.2.3. Verificação ao Estado Limite de Serviço (ELS) 
 
Para a verificação ao ELS recorre-se às ações estabelecidas, à exceção dos 
coeficientes parciais de segurança indicados que, nesta verificação, tomam o valor 1. Para 
coberturas em geral, o deslocamento vertical máximo admissível indicado no EC3 é: 
𝛿!"# =    𝐿200 = 9120200 = 45,6  𝑚𝑚 
Para o esquema estático adotado o valor máximo da flecha na zona A, sendo o 
primeiro tramo da viga continua, é dado por: 
𝛿!"# =    𝑞𝐿!185𝐸𝐼 
Para a zona B o valor máximo da flecha, sendo um dos tramos centrais da viga 
continua, é dado por: 
𝛿!"# =    𝑞𝐿!384𝐸𝐼 
 





As cargas a considerar para a verificação ao ELS, assim como os deslocamentos daí 
resultantes encontram-se na Tabela 3.14. 
 
Tabela 3.14 – Valores das cargas e deslocamentos da verificação ao ELS 
Zona Combinação 𝑆!,! (kN/m) 𝑆!,!(kN/m) 𝛿!(mm) 𝛿!(mm) 
A Comb_02 0,165 1,922 4,08 44,64 












3.2.3. Madres da fachada lateral (zona inclinada) 
 
Nesta zona das fachadas laterais o espaçamento máximo  entre madres é 1,33 metros. 
Tal como na situação analisada anteriormente, para além das ações permanentes, esta zona 
das fachadas está igualmente sujeita à ação do vento. Neste caso difere do anterior pelo 
modo como atuam as ações permanentes devido à inclinação. 
O posicionamento das madres da fachada lateral e as cargas atuantes são 
exemplificados na figura. 
 
 
Figura 3.19 - Sistema de eixos de uma madre da fachada lateral (zona inclinada) e cargas 










As madres selecionadas para a zona A e B da fachada lateral são: 
 
Tabela 3.15 – Madres da fachada lateral 
Zona Perfil 
h t A G Iy Wy Iz Wz 
mm mm mm2 kg/m mm4 mm3 mm4 mm3 
A Ω250x2 225,9 2 1236 10,10 766,92E4 65,44E3 721,34E4 49,94E3 
B Ω250x2 225,9 2 1236 10,10 766,92E4 65,44E3 721,34E4 49,94E3 
Apoios 2xΩ250x2 227,9 4 2487 20,20 1567,82E4 132,64E3 1450,26E4 100,4E3 
 
Os valores das ações permanentes e variáveis segundo os eixos y e z são: 𝐺!!!"!,!!𝐺!!!"!  𝑑!𝑐𝑜𝑠 ∝ = 0,0457  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!!!"!,!!𝐺!!!"!  𝑑!𝑠𝑒𝑛 ∝ = 0,0370  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!"#$%  !,!!𝐺!"#$%  !  𝑐𝑜𝑠 ∝ = 0,0769  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!"#$%  !,!!𝐺!"#$%  !  𝑠𝑒𝑛 ∝ = 0,0623  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!"#$%  !,!!𝐺!"#$%  !   𝑐𝑜𝑠 ∝ = 0,0769  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!"#$%  !,!!𝐺!"#$%  !   𝑠𝑒𝑛 ∝ = 0,0623  𝑘𝑁/𝑚 
Os valores das ações variáveis segundo os eixos y e z são: 𝑄!"#$%  !,! = 0  𝑘𝑁/𝑚 𝑄!"#$%  !,! = 𝑐!!  !𝑞! 𝑧 𝑑! = 1,282  𝑘𝑁/𝑚 𝑄!"#$%  !,! = 0  𝑘𝑁/𝑚 𝑄!"#$%  !,! = 𝑐!!  !𝑞!(𝑧)𝑑! = 1,041  𝑘𝑁/𝑚 
 
3.2.3.1. Combinações de ações 
 
Para a verificação das madres da fachada lateral apenas é necessário combinar as 





ações permanentes com a ação do vento: 𝑆! = Σ𝛾!,!𝐺!,! + 𝛾!,!𝑄!,! + Σ!!!𝛾!,!𝜓!,!𝑄!,! 
 
Combinação 02 – Ação de base Vento (𝛾! = 1,5  𝑒  𝛾! = 1,5  ) 
 
A combinação 02 é traduzida por: 
Zona A: 
 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!)+ 𝛾!𝑄!"#$%  !,! 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!)+ 𝛾!𝑄!"#$%  !,! 
Zona B: 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!)+ 𝛾!𝑄!"#$%  !,! 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!)+ 𝛾!𝑄!"#$%  !,! 
 
3.2.3.2. Verificação ao Estado Limite Último (ELU) 
 
Após estarem definidas as combinações de ações possíveis é efetuada a verificação 
da resistência das madres ao Estado Limite Último. 
O valor das cargas nas madres segundo os eixos y e z para a combinação de ações, 
na zona A e B são: 
Tabela 3.16 – Valores das combinações de ações sobre as madres da fachada lateral 
(kN/m) 
Zona 
Comb_02 𝑆!,! 𝑆!,! 
A 0,122 2,712 
B 0,122 2,232 
 
Zona A: 
Combinação 02 – Ação de base Vento 






𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 2,712×9,12!8 = 28,19  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 0,122×9,12!8 = 1,27  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 28,19×10!132,64×10! + 1,27×10!100,4×10! = 225,18  𝑀𝑃𝑎 
A meio vão: 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×2,712×9,12!128 = 15,86  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×0,122×9,12!128 = 0,71  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 15,86×10!65,44×10! + 0,71×10!49,94×10! = 256,58  𝑀𝑃𝑎 
 
Zona B: 
Combinação 02 – Ação de base Vento 
No apoio: 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 2,232×9,12!8 = 23,21  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 0,122×9,12!8 = 1,27  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 23,21×10!132,64×10! + 1,27×10!100,4×10! = 187,63  𝑀𝑃𝑎 
A meio vão: 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×2,232×9,12!128 = 13,05  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×0,122×9,12!128 = 0,71  𝑘𝑁.𝑚 





𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 13,05×10!65,44×10! + 0,71×10!49,94×10! = 213,64  𝑀𝑃𝑎 
 
Em todos os casos analisados não foi atingida a tensão de cedência do material das 
madres que é 350 MPa. Na tabela seguinte são apresentados os valores em resumo. 
Tabela 3.17 – Valores das tensões instaladas nas madres da fachada lateral (MPa) 
Zona A/ Comb_02 Tensão máxima (MPa) 
Apoio 225,18 
Meio vão 256,58 
Zona B/ Comb_02  
Apoio 187,63 
Meio vão 213,64 
 
 
3.2.3.3. Verificação ao Estado Limite de Serviço (ELS) 
 
Para a verificação ao ELS recorre-se às ações estabelecidas, à exceção dos 
coeficientes parciais de segurança indicados que, nesta verificação, tomam o valor 1. Para 
coberturas em geral, o deslocamento vertical máximo admissível indicado no EC3 é: 
𝛿!"# =    𝐿200 = 9120200 = 45,6  𝑚𝑚 
Para o esquema estático adotado o valor máximo da flecha na zona A, sendo o 
primeiro tramo da viga continua, é dado por: 
𝛿!"# =    𝑞𝐿!185𝐸𝐼 
Para a zona B o valor máximo da flecha, sendo um dos tramos centrais da viga 
continua, é dado por: 





𝛿!"# =    𝑞𝐿!384𝐸𝐼 
 
As cargas a considerar para a verificação ao ELS, assim como os deslocamentos daí 
resultantes encontram-se na Tabela 3.18, ficando abaixo do deslocamento admissível. 
 
Tabela 3.18 – Valores das cargas e deslocamentos da verificação ao ELS 
Zona Combinação 𝑺𝒌,𝒚 (kN/m) 𝑺𝒌,𝒛(kN/m) 𝜹𝒚(mm) 𝜹𝒛(mm) 
A Comb_02 0,122 1,808 3,02 41,99 
B Comb_02 0,122 1,488 1,45 16,65 
  





3.2.4. Madres da fachada de empena 
 
Como no caso das fachadas laterais, as fachadas de empena também são mais 
severamente afetadas pela ação do vento quando este tem uma direção que lhe é paralela, 
ou seja, quando ocorre vento transversal ao edifício. Esta ação provoca sucção, originando 
os coeficientes de pressão apresentados na Figura 3.20: 
 
Figura 3.20 - Coeficientes de pressão exterior na fachada lateral para vento transversal 
(Cpe na esquerda e Cpe+Cpi na direita) 
 
Como nos casos anteriores é feita a redistribuição dos coeficientes de pressão, 
sendo nesta situação ajustados tendo em conta a distância entre o primeiro e segundo pilar 
de empena. Assim são criadas duas zonas na fachada que se dividem da seguinte forma: 
Figura 3.21 - Coeficientes de pressão totais na fachada de empena para dimensionamento 
de madres (dimensões em metros) 
 
As ações variáveis sobre a cobertura são: 
Tabela 3.19 - Valores das ações variáveis a considerar no dimensionamento das madres 
Ação Valor qk (kN/m2) 
Vento (Zona A) 0,801×1,6 = 1,282 
Vento (Zona B) 0,801×1,3 = 1,041 
 





Como é possível verificar, coeficientes de pressão totais obtidos são iguais aos do 
caso anterior (fachadas laterais), pelo que os valores característicos indicados na Tabela 
3.10 são também aqui válidos. No entanto, para este caso a distância entre apoios 
corresponde ao espaçamento entre pilares de empena (4,7 m), que é menor que a distância 
entre pórticos. 
O posicionamento das madres da fachada de empena e as cargas atuantes são 




Figura 3.22 - Sistema de eixos de uma madre da fachada de empena e cargas aplicadas qv 
– vento qg – peso próprio 
 
As madres selecionadas para a zona A e B da fachada de empena são: 
 
 






Tabela 3.20 – Madres da fachada de empena 
Zona Perfil 
h t A G Iy Wy Iz Wz 
mm mm mm2 kg/m mm4 mm3 mm4 mm3 
A 
Ω200x1,5 188,6 1,5 807 6,80 369,85E4 37,12E3 306,74E4 25,43E3 
B 
Apoios 2xΩ200x1,5 190,1 3 1622 13,60 754,19E4 75,12E3 616,12E4 51,09E3 
 
Os valores das ações permanentes e variáveis segundo os eixos y e z são: 𝐺!!!"!,!!𝐺!!!"!  𝑑! = 0,120  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!"#$%  !,!!𝐺!"#$%  ! = 0,066  𝑘𝑁/𝑚 𝐺!"#$%  !,!!𝐺!"#$%  ! = 0,066  𝑘𝑁/𝑚 
Os valores das ações variáveis são: 𝑄!"#$%  !,! = 𝑐!!  !𝑞! 𝑧 𝑑! = 1,986  𝑘𝑁/𝑚 𝑄!"#$%  !,! = 𝑐!!  !𝑞!(𝑧)𝑑! = 1,874  𝑘𝑁/𝑚 
 
3.2.4.1. Combinações de ações 
 
Para a verificação das madres da fachada de empena é necessário combinar as 
ações permanentes com a ação do vento: 𝑆! = Σ𝛾!,!𝐺!,! + 𝛾!,!𝑄!,! + Σ!!!𝛾!,!𝜓!,!𝑄!,! 
 
Combinação 02 – Ação de base Vento (𝛾! = 1,5  𝑒  𝛾! = 1,5  ) 
 
As ações permanentes têm a direção de y, e a ação do vento surge segundo z, o que 
conduz a simplificações na combinação destas ações: 
Zona A: 





 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"!"#  !,!) 𝑆!,! = 𝛾!𝑄!"#$%  !,! 
Zona B: 𝑆!,! = 𝛾!(𝐺!!!"!,! + 𝐺!"#$%  !,!) 𝑆!,! = 𝛾!𝑄!"#$%  !,! 
 
3.2.4.2. Verificação ao Estado Limite Último (ELU) 
 
O procedimento para esta verificação é o mesmo dos casos anteriores. As cargas 
nas madres segundo os eixos y e z são: 
Tabela 3.21 – Valores das combinações de ações sobre as madres da fachada de empena 
(kN/m) 
Zona 
Comb_02 𝑆!,! 𝑆!,! 
A 0,244 2,979 
B 0,267 2,812 
 
Zona A: 
Combinação 02 – Ação de base Vento 
 
No apoio: 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 2,979×7,20!8 = 19,30  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 0,244×7,20!8 = 1,58  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 19,30×10!75,12×10! + 1,58×10!51,09×10! = 287,85  𝑀𝑃𝑎 








A meio vão: 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×2,979×7,20!128 = 10,86  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×0,244×7,20!128 = 0,89  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 10,86×10!37,12×10! + 0,89×10!25,43×10! = 327,56  𝑀𝑃𝑎 
 
Zona B: 
Combinação 02 – Ação de base Vento 
No apoio: 
𝑀!"#,! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 2,812×4,70!8 = 7,76  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!!",! = 𝑞𝐿!8 = 𝑆!,!  𝐿!8 = 0,267×4,70!8 = 0,737  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 7,76×10!75,12×10! + 0,737×10!51,09×10! = 117,73  𝑀𝑃𝑎 
A meio vão: 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×2,812×4,70!128 = 4,37  𝑘𝑁.𝑚 
𝑀!,! = 9𝑞𝐿!128 = 9𝑆!,!  𝐿!128 = 9×0,267×4,70!128 = 0,42  𝑘𝑁.𝑚 
𝜎!" = 𝑀!𝑊! +𝑀!𝑊! = 4,37×10!37,12×10! + 0,42×10!25,43×10! = 134,24  𝑀𝑃𝑎 
 





Em todos os casos analisados não foi atingida a tensão de cedência do material das 
madres que é 350 MPa. Na tabela seguinte são apresentados os valores em resumo. 
 
 
Tabela 3.22 – Valores das tensões instaladas nas madres da fachada de empena (MPa) 
Zona A/ Comb_02 Tensão máxima (MPa) 
Apoio 287,85 
Meio vão 327,56 
Zona B/ Comb_02  
Apoio 117,73 
Meio vão 134,24 
 
3.2.4.3. Verificação ao Estado Limite de Serviço (ELS) 
 
Para a verificação ao ELS recorre-se ao mesmo processo utilizado nos casos 
analisados anteriormente, o deslocamento máximo admissível é: 
𝛿!"#,! =    𝐿200 = 7200200 = 36  𝑚𝑚 𝛿!"#,! =    𝐿200 = 4700200 = 23,5  𝑚𝑚 
Para o esquema estático adotado o valor máximo da flecha na zona A, sendo o 
primeiro tramo da viga continua, é dado por: 
𝛿!"# =    𝑞𝐿!185𝐸𝐼 
Para a zona B o valor máximo da flecha, sendo um dos tramos centrais da viga 
continua, é dado por: 





𝛿!"# =    𝑞𝐿!384𝐸𝐼 
 
As cargas a considerar para a verificação ao ELS, assim como os deslocamentos daí 
resultantes encontram-se na Tabela 3.23, ficando abaixo do deslocamento admissível. 
 
Tabela 3.23 – Valores das cargas e deslocamentos da verificação ao ELS 
Zona Combinação 𝑆!,! (kN/m) 𝑆!,!(kN/m) 𝛿!(mm) 𝛿!(mm) 
A Comb_02 0,163 1,986 4,18 35,15 




































4. Dimensionamento da estrutura resistente principal 
 
A estrutura resistente principal do pavilhão é constituída quatro pilares, dois 
interiores e dois nas fachadas, que suportam uma viga armada em arco de altura variável. 
Esta estrutura foi concebida tendo por base um desenho de arquitetura, sendo respeitada a 
geometria e dimensões. A solução desenvolvida permite vencer um longo vão tendo 
simultaneamente uma construção relativamente ligeira, quando comparada com outros 
modelos construtivos, diminuindo o peso total da estrutura, mas é onerosa no que respeita à 
mão de obra. 
As ações permanentes e ações variáveis, vento e sobrecarga, são transmitidas ao 
pórtico principal nos pontos de apoio das madres. A quantificação de cada uma dessas 
ações é feita através da área de influência de cada nó, que é função da distância entre 
madres, dm e da distância entre pórticos, dp. 
O cálculo dos esforços na estrutura é realizado recorrendo ao software Robot 
Structural Analysis. A estrutura é discretizada em barras, sendo os pilares e a viga 
subdivididos nos pontos de apoio das madres. Os esquemas dos carregamentos e diagramas 
de esforços apresentados são obtidos no programa de cálculo. 
 
4.1. Quantificação de ações sobre os pórticos principais 
 
Após serem conhecidos os elementos de revestimento e as ações variáveis, 
anteriormente quantificadas, é possível apurar a forma como interagem com a estrutura 
resistente principal. 
Os pórticos principais são solicitados por cargas que são transmitidas pelas madres. 
Assim podem-se considerar, no modelo de cálculo, como cargas concentradas aplicadas 
nos pontos onde as madres se ligam aos pórticos, tendo várias grandezas consoante a 









4.1.1. Peso próprio da estrutura 
 
O peso próprio dos elementos que constituem o pórtico é introduzido 
automaticamente pelo programa de cálculo em função dos diversos perfis utilizados. 
4.1.2. Peso da madres e revestimentos 
 
As madres selecionadas para a cobertura e fachadas são Ω 250x2, pelo que nos 
pontos de ligação das madres aos pórticos, a carga permanente será: 
Na cobertura: 𝐺!!!"! =   𝑔!!!"!×𝑑!×𝑑! = 0,0619×1,726×9,120 = 0,974  𝑘𝑁 𝐺!"#$% =   𝑔!"#$%×𝑑! = 0,0989×9,120 = 0,902  𝑘𝑁 𝑄! =   𝐺!!!"! + 𝐺!"#$% = 1,876  𝑘𝑁 
Nos nós das extremidades da cobertura: 𝐺!!!"! =   𝑔!!!"!×𝑑!×𝑑! = 0,0619×0,860×9,120 = 0,486  𝑘𝑁 𝐺!"#$% =   𝑔!"#$%×𝑑! = 0,0989×9,120 = 0,902  𝑘𝑁 𝑄! =   0,486+ 0,902 = 1,388  𝑘𝑁 
 
 
Na fachada lateral: 𝐺!!!"! =   𝑔!!!"!×𝑑!×𝑑! = 0,0442×1,5×9,120 = 0,605  𝑘𝑁 𝐺!"#$% =   𝑔!"#$%×𝑑! = 0,0989×9,120 = 0,902  𝑘𝑁 𝑄! =   0,605+ 0,902 = 1,507  𝑘𝑁 
 
As cargas permanentes e os pontos onde são aplicadas, de acordo com o modelo 
definindo no software de cálculo, são representados na figura seguinte:  
 





  Figura 4.1 – C
argas perm
anentes sobre a estrutura 







A sobrecarga atua uniformemente sobre a cobertura, sendo o seu valor: 𝑞! = 0,4  𝑘𝑁/𝑚! 𝑄! =   𝑞!×𝑑!×𝑑! = 0,4×1,730×9,120 = 6,311  𝑘𝑁 
 
As cargas concentradas, calculadas em função da área de influência, e os pontos 
onde são aplicadas, de acordo com o modelo definindo no software de cálculo, são 






















  Figura 4.2 – C
argas da sobrecarga sobre a estrutura 







A ação do vento exige um tratamento detalhado, considerando as múltiplas situações 
distintas apresentas no EC1-parte 1.4. É necessário ter em consideração os coeficientes de 
pressão do vento transversal e longitudinal, e combinar estes com os coeficientes de 
pressão interior possíveis, +0,2/-0,3. 
 
Para o vento transversal, os coeficientes de pressão exterior são: 
Figura 4.3 – Coeficientes de pressão exterior originados pelo vento transversal 
 
Com um coeficiente de pressão interior igual a +0,2, os coeficientes de pressão 
totais são: 
Figura 4.4 – Coeficientes de pressão exterior originados pelo vento transversal com 
coeficiente de pressão interior +0,2 
  





 No caso de o coeficiente de pressão interior assumir o valor -0,3, os coeficientes de 
pressão totais são: 
Figura 4.5 – Coeficientes de pressão exterior originados pelo vento transversal com 
coeficiente de pressão interior -0,3 
 
Para o vento longitudinal, os coeficientes de pressão exterior são: 
Figura 4.6 – Coeficientes de pressão exterior originados pelo vento longitudinal 
 
Com um coeficiente de pressão interior igual a +0,2, os coeficientes de pressão 
totais são: 
Figura 4.7 – Coeficientes de pressão exterior originados pelo vento longitudinal com 
coeficiente de pressão interior +0,2 





 No caso de o coeficiente de pressão interior assumir o valor -0,3, os coeficientes de 
pressão totais são: 
Figura 4.8 – Coeficientes de pressão exterior originados pelo vento longitudinal com 
coeficiente de pressão interior -0,3 
 
A ação do vento sobre a estrutura resistente principal é transmitida, tal como nas 
demais ações, ao nível das madres, e dada por: 𝑞! =    𝑐!×𝑞!(𝑧)×𝑑!×𝑑! 
A tabela seguinte apresenta o valor da ação do vento para os diferentes coeficientes de 
pressão indicados para a cobertura e para as fachadas. 
Tabela 4.1 – Valores da carga do vento correspondente aos coeficientes de pressão totais 
nos nós da estrutura 
Cobertura Fachadas Fachadas (zona inclinada) 
dm (m) 1,73 dm (m)  dm (m)  















-0,4 -5,06 +0,5 5,48 +0,5 4,86 
-1,0 -12,64 -0,5 -5,48 -0,5 -4,86 
-0,65 -8,22 +1,0 10,96 +1,0 9,72 
+0,1 1,26 -1,2 -13,15 -1,2 -11,66 
-0,5 -6,319 -0,7 -7,67 -0,7 -6,80 









Depois análise estrutural é possível identificar qual destas situações provoca 
maiores esforços na estrutura. Dada a grande quantidade de situações de solicitação pelo 
vento que se assumem plausíveis, opta-se por expor somente aquelas que se traduzem em 
maiores esforços para a estrutura para o caso de vento transversal e longitudinal. Às quais 














Figura 4.9 – C
argas do vento transversal com
 coeficiente de pressão interior +0,2  
 






Figura 4.10 – C
argas do vento transversal com
 coeficiente de pressão interior -0,3  
 






Figura 4.11 – C
argas do vento longitudinal com
 coeficiente de pressão interior +0,2  
 





4.2. Combinações de ações 
 
Na verificação de segurança da estrutura resistente principal são utilizadas as 
diferentes combinações de ações previstas nos regulamentos. Cada uma das ações variáveis 
é considerada como ação de base principal de cada combinação. As outras ações variáveis 
serão consideradas juntamente com a ação variável de base no caso de a sua atuação 
simultânea ser verosímil. 
Combinação 01 – Ação de base: Sobrecarga (𝛾! = 1,5  𝑒  𝛾! = 1,5  ) 
A ação da sobrecarga é combinada com o peso próprio do revestimento, das madres 
e com o peso próprio dos elementos que constituem o pórtico principal: 
 𝑆! = 𝛾!(𝑄! + 𝐺!ó!"#$%)+ 𝛾!𝑄!"#$%&'$(' 
Em que: 
QG - Peso próprio do revestimento e madres 
Gpórtico - Peso próprio do pórtico principal 
 
Combinação 02 – Ação de base: Vento transversal (𝛾! = 1,0  𝑒  𝛾! = 1,5  ) 
Nesta situação as ações permanentes têm um efeito favorável relativamente à ação de 
base, logo o coeficiente parcial 𝛾!  toma valor unitário. 
 𝑆! = 𝛾!(𝑄! + 𝐺!ó!"#$%)+ 𝛾!𝑄!"#$%  !"#$%&'"%#( 
 
Combinação 03 – Ação de base: Vento longitudinal (𝛾! = 1,0  𝑒  𝛾! = 1,5  ) 
Neste caso as ações permanentes têm um efeito favorável relativamente à ação de 
base, logo o coeficiente parcial 𝛾!  toma valor unitário. 
 𝑆! = 𝛾!(𝑄! + 𝐺!ó!"#$%)+ 𝛾!𝑄!"#$%  !"#$%&'(%#)! 
 
  





4.3. Esforços na estrutura 
 
A estrutura foi concebida de maneira a que o apoio da maioria das madres coincida 
com os nós da viga armada de suporte da cobertura. Trata-se portanto de uma estrutura que 
tem um comportamento próximo de um Sistema Articulado Plano. A grande maioria das 
suas barras estão sujeitas apenas a esforços normais, de compressão ou tração. No caso em 
que estas barras têm madres a descarregar a meio vão, ao invés dos nós, estão também 
sujeitas a flexão. No entanto, tendo em conta a ordem de grandeza deste esforço, verifica-
se que não é muito relevante para o cálculo comparando com o efeito dos esforços 
normais, como é analisado mais à frente. 
Nas figuras seguintes é apresentado o modelo da estrutura utilizado para o cálculo, 



















Figura 4.12 – N
um
eração dos elem
entos da estrutura resistente principal  
 






Figura 4.13 – N
um
eração dos nós da estrutura resistente principal  
 






O princípio de dimensionamento adotado consiste em analisar os esforços nos 
elementos, resultantes das três combinações, e verificar qual ou quais, são as mais criticas. 
Posteriormente o elemento é verificado de acordo com o EC3 considerando os casos mais 
gravosos.  
Os esforços (momento fletor, esforço transverso e esforço normal) a que os 
elementos da estrutura estão sujeitos, são apresentados na Tabela 4.2. No caso dos esforços 
normais os valores negativos correspondem a tração, e os positivos a compressão. 
4.3.1. Valores dos esforços na estrutura 
 
Os valores dos esforços nos elementos da estrutura, para as três combinações de 
ações, são apresentados na tabela 4.2. 
Tabela 4.2 – Valores dos esforços na estrutura resistente principal, N e V (kN), M (kN.m) 
 Comb_01 Sobrecarga Comb_02 Vento 
Transversal 
Comb_03 Vento 




















Coluna 1 2 -88,56 -69,57 -141,2 157,44 118,57 214,3 105,84 0,68 65,86 
Coluna 1 1 -88,07 -69,57 -169,03 157,93 118,57 261,73 106,33 0,68 66,13 
Coluna 2 3 -92,66 -69,57 -36,85 154,1 110,35 48,78 102,49 20,41 35,25 
Coluna 2 2 -90,83 -69,57 -141,2 155,93 110,35 214,3 104,33 20,41 65,86 
Coluna 3 3 -96,77 -69,57 67,5 150,75 102,13 -104,41 99,14 40,13 -24,95 
Coluna 3 4 -94,93 -69,57 -36,85 152,59 102,13 48,78 100,98 40,13 35,25 
Coluna 4 5 -121,92 9,82 55,53 173,76 -20,77 -77,12 112,26 -14,46 -5,75 
Coluna 4 4 -120,7 8,83 67,5 174,98 -21,76 -104,41 113,47 -15,46 -24,95 
Coluna 5 6 -124,85 12,22 39,93 166,77 -24,47 -43,81 120,95 1,02 -6,43 
Coluna 5 5 -123,59 11,19 55,53 168,03 -25,5 -77,12 122,21 -0,01 -5,75 
Coluna 6 7 -127,79 14,62 21,12 159,78 -28,17 -5,56 129,64 16,51 -27,74 
Coluna 6 6 -126,52 13,59 39,93 161,04 -29,2 -43,81 130,91 15,47 -6,43 
Banzo Superior 7 8 -275,12 -21,49 -2,5 299,97 7,7 -0,91 214,08 25,69 5,81 
Banzo Superior 7 7 -275,03 -21,83 -21,12 300,06 7,35 5,56 214,17 25,34 27,74 
Banzo Superior 8 9 -278,41 -8,91 13,48 301,23 2,86 -5,25 217,74 11,7 -13,79 
Banzo Superior 8 8 -278,23 -9,6 -2,5 301,41 2,17 -0,91 217,92 11,01 5,81 
Banzo Superior 9 10 -281,7 3,67 7,73 302,5 -1,97 -1,25 221,39 -2,29 -9,23 













Elemento Nó N  V M N V M N V M 
Banzo Superior 9 9 -281,52 2,98 13,48 302,68 -2,66 -5,25 221,58 -2,98 -13,79 
Banzo Superior 10 12 -284,99 16,25 -19,74 303,76 -6,8 11,08 225,05 -16,28 19,47 
Banzo Superior 10 10 -284,81 15,56 7,73 303,94 -7,49 -1,25 225,23 -16,97 -9,23 
Banzo inferior 
entre colunas 
11 7 347,6 -0,33 0 -375,05 1,81 0 -323,4 1,53 0 
Banzo inferior 
entre colunas 
11 13 350,21 0,33 0 -374,23 -1,81 0 -322,35 -1,53 0 
Diagonal 12 12 -5,05 0,15 0 -0,42 0,15 0 -1,03 0,15 0 
Diagonal 12 11 -4,62 -0,15 0 0,02 -0,15 0 -0,59 -0,15 0 
Diagonal 13 13 63,53 0,25 0 -33,39 0,25 0 -57,17 0,25 0 
Diagonal 13 12 62,95 -0,25 0 -33,98 -0,25 0 -57,76 -0,25 0 
Banzo Superior 14 12 -319,98 11,08 -19,74 319,96 -4,83 11,08 253,66 -10,95 19,47 
Banzo Superior 14 15 -320,13 10,38 -1,21 319,8 -5,53 2,14 253,51 -11,65 -0,04 
Banzo Superior 15 15 -322,72 -1,63 -1,21 321,01 0,05 2,14 256,71 3,19 -0,04 
Banzo Superior 15 16 -322,87 -2,33 -4,63 320,86 -0,65 1,63 256,56 2,49 4,86 
Diagonal 16 16 80,93 0,06 0 -50,51 0,06 0 -71,87 0,06 0 
Diagonal 16 13 81,65 -0,06 0 -49,79 -0,06 0 -71,15 -0,06 0 
Coluna 17 13 370,42 -26,35 0 -326,31 36,57 0 -331,67 20,61 0 
Coluna 17 14 376,29 -26,35 -126,46 -320,43 36,57 175,53 -325,79 20,61 98,93 
Banzo Inferior 18 13 433,97 0,64 0 -455,6 0,64 0 -395,29 0,64 0 
Banzo Inferior 18 17 433,41 -0,64 0 -456,16 -0,64 0 -395,85 -0,64 0 
Diagonal 19 17 -53,7 0,22 0 38,46 0,22 0 43,72 0,22 0 
Diagonal 19 16 -54,17 -0,22 0 37,99 -0,22 0 43,24 -0,22 0 
Banzo Superior 20 18 -267,52 -5,21 4,97 283,26 1,41 -0,2 210,35 6,63 -5,98 
Banzo Superior 20 16 -267,39 -5,92 -4,63 283,39 0,71 1,63 210,48 5,93 4,86 
Banzo Superior 21 18 -269,73 -6,88 4,97 284,29 4,21 -0,2 213,07 8,3 -5,98 
Banzo Superior 21 19 -269,86 -7,58 -7,51 284,16 3,5 6,45 212,95 7,59 7,73 
Diagonal 22 19 95 0,09 0 -84,2 0,09 0 -85,24 0,09 0 
Diagonal 22 17 95,58 -0,09 0 -83,62 -0,09 0 -84,65 -0,09 0 
Banzo Inferior 23 17 353,4 0,66 0 -389,58 0,66 0 -326,68 0,66 0 
Banzo Inferior 23 20 352,92 -0,66 0 -390,06 -0,66 0 -327,15 -0,66 0 
Diagonal 24 20 -64,57 0,2 0 66,22 0,2 0 53,04 0,2 0 
Diagonal 24 19 -64,95 -0,2 0 65,85 -0,2 0 52,67 -0,2 0 













Elemento Nó N  V M N V  M N V M  
Banzo Superior 25 21 -189,52 -6,17 3,77 206,69 7,62 -6,1 144,65 7,58 -4,73 
Banzo Superior 25 19 -189,41 -6,88 -7,51 206,79 6,91 6,45 144,76 6,87 7,73 
Banzo Superior 26 21 -191,34 -5,98 3,77 209,23 9,27 -6,1 146,9 7,43 -4,73 
Banzo Superior 26 22 -191,45 -6,68 -7,16 209,12 8,56 9,3 146,8 6,72 7,49 
Diagonal 27 22 102,13 0,11 0 -112,26 0,11 0 -91,71 0,11 0 
Diagonal 27 20 102,6 -0,11 0 -111,79 -0,11 0 -91,24 -0,11 0 
Banzo Inferior 28 20 250,38 0,67 0 -280,59 0,67 0 -238,32 0,67 0 
Banzo Inferior 28 23 249,99 -0,67 0 -280,98 -0,67 0 -238,71 -0,67 0 
Diagonal 29 23 -76,4 0,19 0 77,54 0,19 0 62,72 0,19 0 
Diagonal 29 22 -76,69 -0,19 0 77,25 -0,19 0 62,43 -0,19 0 
Banzo Superior 30 24 -83,74 -6,89 5,35 95,88 9,7 -6,83 54,91 8,38 -6,37 
Banzo Superior 30 22 -83,66 -7,6 -7,16 95,96 8,98 9,3 55 7,67 7,49 
Banzo Superior 31 24 -85,18 -5,31 5,35 97,89 7,27 -6,83 56,7 6,69 -6,37 
Banzo Superior 31 25 -85,27 -6,02 -4,43 97,8 6,56 5,11 56,61 5,98 4,58 
Diagonal 32 25 105,96 0,13 0 -114,77 0,13 0 -94,28 0,13 0 
Diagonal 32 23 106,33 -0,13 0 -114,41 -0,13 0 -93,91 -0,13 0 
Banzo Inferior 33 23 122,88 0,51 0 -147,19 0,51 0 -129,47 0,51 0 
Banzo Inferior 33 26 122,64 -0,51 0 -147,42 -0,51 0 -129,7 -0,51 0 
Diagonal 34 26 -67,42 0,09 0 69,73 0,09 0 55,64 0,09 0 
Diagonal 34 25 -67,64 -0,09 0 69,51 -0,09 0 55,42 -0,09 0 
Banzo Superior 35 25 17,75 3,59 -4,43 -11,38 -3,41 5,11 -32,08 -3,07 4,58 
Banzo Superior 35 27 17,68 2,87 1,15 -11,45 -4,13 -1,4 -32,15 -3,78 -1,34 
Diagonal 36 27 74,99 0,05 0 -81,26 0,05 0 -65,7 0,05 0 
Diagonal 36 26 75,23 -0,05 0 -81,01 -0,05 0 -65,45 -0,05 0 
Banzo Inferior 37 26 52,51 0,35 0 -73,22 0,35 0 -70,07 0,35 0 
Banzo Inferior 37 28 52,38 -0,35 0 -73,35 -0,35 0 -70,19 -0,35 0 
Diagonal 38 28 -70,65 0,08 0 74,66 0,08 0 59,92 0,08 0 
Diagonal 38 27 -70,85 -0,08 0 74,46 -0,08 0 59,72 -0,08 0 
Banzo Superior 39 27 89,26 0,17 1,15 -87,43 0,63 -1,4 -93,19 0,66 -1,34 
Banzo Superior 39 29 89,2 -0,54 0,83 -87,49 -0,09 -0,94 -93,25 -0,06 -0,82 
Diagonal 40 29 74,03 0,05 0 -81,29 0,05 0 -65,91 0,05 0 













Elemento Nó N V M N V M N V M 
Diagonal 40 28 74,26 -0,05 0 -81,07 -0,05 0 -65,69 -0,05 0 
Banzo Inferior 41 28 -24,8 0,35 0 9,63 0,35 0 -3,24 0,35 0 
Banzo Inferior 41 30 -24,91 -0,35 0 9,53 -0,35 0 -3,35 -0,35 0 
Diagonal 42 30 -65,32 0,08 0 69,4 0,08 0 55,16 0,08 0 
Diagonal 42 29 -65,5 -0,08 0 69,22 -0,08 0 54,98 -0,08 0 
Banzo Superior 43 29 163,37 1,05 0,83 -167,1 -0,4 -0,94 -157,03 -0,27 -0,82 
Banzo Superior 43 31 163,33 0,34 2,04 -167,15 -1,12 -2,25 -157,08 -0,99 -1,91 
Diagonal 44 31 64,72 0,06 0 -71,83 0,06 0 -57,77 0,06 0 
Diagonal 44 30 64,92 -0,06 0 -71,63 -0,06 0 -57,57 -0,06 0 
Banzo Inferior 45 30 -99,32 0,35 0 90,14 0,35 0 61,1 0,35 0 
Banzo Inferior 45 32 -99,4 -0,35 0 90,05 -0,35 0 61,01 -0,35 0 
Diagonal 46 31 -57,26 0,07 0 60,99 0,07 0 47,9 0,07 0 
Diagonal 46 32 -57,09 -0,07 0 61,16 -0,07 0 48,07 -0,07 0 
Banzo Superior 47 31 232,82 0,91 2,04 -242,53 -0,23 -2,25 -216,91 -0,11 -1,91 
Banzo Superior 47 33 232,79 0,19 2,98 -242,56 -0,95 -3,27 -216,94 -0,82 -2,72 
Diagonal 48 32 52,65 0,06 0 -59,13 0,06 0 -47,1 0,06 0 
Diagonal 48 33 52,47 -0,06 0 -59,31 -0,06 0 -47,28 -0,06 0 
Banzo Inferior 49 32 -165,76 0,35 0 162,83 0,35 0 118,59 0,35 0 
Banzo Inferior 49 34 -165,82 -0,35 0 162,77 -0,35 0 118,54 -0,35 0 
Diagonal 50 33 -44,16 0,07 0 47,52 0,07 0 36,53 0,07 0 
Diagonal 50 34 -44 -0,07 0 47,68 -0,07 0 36,69 -0,07 0 
Banzo Superior 51 33 290,82 0,87 2,98 -306,52 -0,2 -3,27 -267 -0,08 -2,72 
Banzo Superior 51 35 290,8 0,15 3,86 -306,54 -0,92 -4,24 -267,02 -0,8 -3,48 
Diagonal 52 34 35,89 0,06 0 -41,72 0,06 0 -32,62 0,06 0 
Diagonal 52 35 35,72 -0,06 0 -41,89 -0,06 0 -32,79 -0,06 0 
Banzo Inferior 53 34 -216,18 0,35 0 219,14 0,35 0 162,25 0,35 0 
Banzo Inferior 53 36 -216,22 -0,35 0 219,11 -0,35 0 162,22 -0,35 0 
Diagonal 54 35 -26,67 0,07 0 29,28 0,07 0 21,34 0,07 0 
Diagonal 54 36 -26,52 -0,07 0 29,43 -0,07 0 21,5 -0,07 0 
Banzo Superior 55 35 329,63 0,65 3,86 -350,72 0,02 -4,24 -300,55 0,11 -3,48 
Banzo Superior 55 37 329,62 -0,06 4,37 -350,74 -0,7 -4,82 -300,56 -0,61 -3,91 





 Comb_01 Comb_02 Comb_03 
Elemento 
Nó 
Nó N V M N V M N V M 
Diagonal 56 36 15,79 0,06 0 -20,59 0,06 0 -15,23 0,06 0 
Diagonal 56 37 15,63 -0,06 0 -20,75 -0,06 0 -15,38 -0,06 0 
Banzo Inferior 57 36 -243,57 0,35 0 251,47 0,35 0 185,97 0,35 0 
Banzo Inferior 57 38 -243,58 -0,35 0 251,46 -0,35 0 185,96 -0,35 0 
Diagonal 58 37 -6 0,07 0 7,5 0,07 0 3,39 0,07 0 
Diagonal 58 38 -5,84 -0,07 0 7,65 -0,07 0 3,54 -0,07 0 
Banzo Superior 59 37 343,32 0,36 4,37 -368,63 0,33 -4,82 -312,4 0,36 -3,91 
Banzo Superior 59 39 343,32 -0,36 4,37 -368,63 -0,39 -4,87 -312,4 -0,36 -3,91 
Diagonal 60 39 -6 0,07 0 2,21 0,07 0 3,39 0,07 0 
Diagonal 60 38 -5,84 -0,07 0 2,36 -0,07 0 3,54 -0,07 0 
Banzo Inferior 61 40 -243,57 0,35 0 254,93 0,35 0 185,97 0,35 0 
Banzo Inferior 61 38 -243,58 -0,35 0 254,91 -0,35 0 185,96 -0,35 0 
Diagonal 62 40 15,79 0,06 0 -15,3 0,06 0 -15,23 0,06 0 
Diagonal 62 39 15,63 -0,06 0 -15,46 -0,06 0 -15,38 -0,06 0 
Banzo Superior 63 39 329,62 0,06 4,37 -357,52 0,64 -4,87 -300,56 0,61 -3,91 
Banzo Superior 63 41 329,63 -0,65 3,86 -357,51 -0,07 -4,38 -300,55 -0,11 -3,48 
Diagonal 64 41 -26,67 0,07 0 24,35 0,07 0 21,34 0,07 0 
Diagonal 64 40 -26,52 -0,07 0 24,5 -0,07 0 21,5 -0,07 0 
Banzo Inferior 65 42 -216,18 0,35 0 229,23 0,35 0 162,25 0,35 0 
Banzo Inferior 65 40 -216,22 -0,35 0 229,19 -0,35 0 162,22 -0,35 0 
Diagonal 66 42 35,89 0,06 0 -36,77 0,06 0 -32,62 0,06 0 
Diagonal 66 41 35,72 -0,06 0 -36,94 -0,06 0 -32,79 -0,06 0 
Banzo Superior 67 41 290,8 -0,15 3,86 -319,55 0,88 -4,38 -267,02 0,8 -3,48 
Banzo Superior 67 43 290,82 -0,87 2,98 -319,52 0,16 -3,48 -267 0,08 -2,72 
Diagonal 68 43 -44,16 0,07 0 43,24 0,07 0 36,53 0,07 0 
Diagonal 68 42 -44 -0,07 0 43,4 -0,07 0 36,69 -0,07 0 
Banzo Inferior 69 44 -165,76 0,35 0 178,74 0,35 0 118,59 0,35 0 
Banzo Inferior 69 42 -165,82 -0,35 0 178,69 -0,35 0 118,54 -0,35 0 
Diagonal 70 44 52,65 0,06 0 -54,79 0,06 0 -47,1 0,06 0 
Diagonal 70 43 52,47 -0,06 0 -54,97 -0,06 0 -47,28 -0,06 0 
Banzo Superior 71 43 232,79 -0,19 2,98 -260,81 0,92 -3,48 -216,94 0,82 -2,72 





 Comb_01 Comb_02 Comb_03 
Elemento 
Nó 
Nó N V M N V M N V M 
Banzo Superior 71 45 232,82 -0,91 2,04 -260,77 0,21 -2,5 -216,91 0,11 -1,91 
Diagonal 72 45 -57,26 0,07 0 57,56 0,07 0 47,9 0,07 0 
Diagonal 72 44 -57,09 -0,07 0 57,73 -0,07 0 48,07 -0,07 0 
Banzo Inferior 73 46 -99,32 0,35 0 110,78 0,35 0 61,1 0,35 0 
Banzo Inferior 73 44 -99,4 -0,35 0 110,7 -0,35 0 61,01 -0,35 0 
Diagonal 74 45 64,72 0,06 0 -68,24 0,06 0 -57,77 0,06 0 
Diagonal 74 46 64,92 -0,06 0 -68,05 -0,06 0 -57,57 -0,06 0 
Banzo Superior 75 45 163,33 -0,34 2,04 -189,44 1,11 -2,5 -157,08 0,99 -1,91 
Banzo Superior 75 47 163,37 -1,05 0,83 -189,4 0,4 -1,2 -157,03 0,27 -0,82 
Diagonal 76 46 -65,32 0,08 0 66,86 0,08 0 55,16 0,08 0 
Diagonal 76 47 -65,5 -0,08 0 66,68 -0,08 0 54,98 -0,08 0 
Banzo Inferior 77 48 -24,8 0,35 0 33,8 0,35 0 -3,24 0,35 0 
Banzo Inferior 77 46 -24,91 -0,35 0 33,7 -0,35 0 -3,35 -0,35 0 
Diagonal 78 47 74,03 0,05 0 -78,53 0,05 0 -65,91 0,05 0 
Diagonal 78 48 74,26 -0,05 0 -78,31 -0,05 0 -65,69 -0,05 0 
Banzo Superior 79 47 89,2 0,54 0,83 -112,64 0,07 -1,2 -93,25 0,06 -0,82 
Banzo Superior 79 49 89,26 -0,17 1,15 -112,58 -0,64 -1,69 -93,19 -0,66 -1,34 
Diagonal 80 48 -70,65 0,08 0 73,01 0,08 0 59,92 0,08 0 
Diagonal 80 49 -70,85 -0,08 0 72,81 -0,08 0 59,72 -0,08 0 
Banzo Inferior 81 50 52,51 0,35 0 -46,67 0,35 0 -70,07 0,35 0 
Banzo Inferior 81 48 52,38 -0,35 0 -46,8 -0,35 0 -70,19 -0,35 0 
Diagonal 82 49 74,99 0,05 0 -79,19 0,05 0 -65,7 0,05 0 
Diagonal 82 50 75,23 -0,05 0 -78,94 -0,05 0 -65,45 -0,05 0 
Banzo superior 83 49 17,68 -2,87 1,15 -38,43 4,2 -1,69 -32,15 3,78 -1,34 
Banzo Superior 83 51 17,75 -3,59 -4,43 -38,36 3,49 4,95 -32,08 3,07 4,58 
Diagonal 84 50 -67,42 0,09 0 69,05 0,09 0 55,64 0,09 0 
Diagonal 84 51 -67,64 -0,09 0 68,82 -0,09 0 55,42 -0,09 0 
Banzo Inferior 85 52 122,88 0,51 0 -119,22 0,51 0 -129,47 0,51 0 
Banzo Inferior 85 50 122,64 -0,51 0 -119,46 -0,51 0 -129,7 -0,51 0 
Diagonal 86 51 105,96 0,13 0 -113,37 0,13 0 -94,28 0,13 0 
Diagonal 86 52 106,33 -0,13 0 -113 -0,13 0 -93,91 -0,13 0 





 Comb_01 Comb_02 Comb_03 
Elemento 
Nó 
Nó N V M N V M N V M 
Banzo Superior 87 51 -85,27 6,02 -4,43 69,55 -6,65 4,95 56,61 -5,98 4,58 
Banzo Superior 87 53 -85,18 5,31 5,35 69,63 -7,36 -7,14 56,7 -6,69 -6,37 
Banzo Superior 88 54 -83,66 7,6 -7,16 67,71 -8,89 8,82 55 -7,67 7,49 
Banzo Superior 88 53 -83,74 6,89 5,35 67,63 -9,6 -7,14 54,91 -8,38 -6,37 
Diagonal 89 52 -76,4 0,19 0 78,44 0,19 0 62,72 0,19 0 
Diagonal 89 54 -76,69 -0,19 0 78,15 -0,19 0 62,43 -0,19 0 
Banzo Inferior 90 55 250,38 0,67 0 -252,11 0,67 0 -238,32 0,67 0 
Banzo Inferior 90 52 249,99 -0,67 0 -252,5 -0,67 0 -238,71 -0,67 0 
Diagonal 91 54 102,13 0,11 0 -111,36 0,11 0 -91,71 0,11 0 
Diagonal 91 55 102,6 -0,11 0 -110,89 -0,11 0 -91,24 -0,11 0 
Banzo Superior 92 54 -191,45 6,68 -7,16 181,01 -8,15 8,82 146,8 -6,72 7,49 
Banzo Superior 92 56 -191,34 5,98 3,77 181,11 -8,86 -5,87 146,9 -7,43 -4,73 
Banzo Superior 93 57 -189,41 6,88 -7,51 178,68 -7,32 7,39 144,76 -6,87 7,73 
Banzo Superior 93 56 -189,52 6,17 3,77 178,57 -8,03 -5,87 144,65 -7,58 -4,73 
Diagonal 94 55 -64,57 0,2 0 67,64 0,2 0 53,04 0,2 0 
Diagonal 94 57 -64,95 -0,2 0 67,26 -0,2 0 52,67 -0,2 0 
Banzo Inferior 95 58 353,4 0,66 0 -361,19 0,66 0 -326,68 0,66 0 
Banzo Inferior 95 55 352,92 -0,66 0 -361,67 -0,66 0 -327,15 -0,66 0 
Diagonal 96 57 95 0,09 0 -92,69 0,09 0 -85,24 0,09 0 
Diagonal 96 58 95,58 -0,09 0 -92,1 -0,09 0 -84,65 -0,09 0 
Banzo Superior 97 57 -269,86 7,58 -7,51 259,96 -5,72 7,39 212,95 -7,59 7,73 
Banzo Superior 97 59 -269,73 6,88 4,97 260,09 -6,42 -3,09 213,07 -8,3 -5,98 
Banzo Superior 98 60 -267,39 5,92 -4,63 258,34 -3,15 2,96 210,48 -5,93 4,86 
Banzo Superior 98 59 -267,52 5,21 4,97 258,21 -3,86 -3,09 210,35 -6,63 -5,98 
Diagonal 99 58 -53,7 0,22 0 47,29 0,22 0 43,72 0,22 0 
Diagonal 99 60 -54,17 -0,22 0 46,82 -0,22 0 43,24 -0,22 0 
Banzo Inferior 100 61 433,97 0,64 0 -435,8 0,64 0 -395,29 0,64 0 
Banzo Inferior 100 58 433,41 -0,64 0 -436,37 -0,64 0 -395,85 -0,64 0 
Diagonal 101 60 80,93 0,06 0 -66,6 0,06 0 -71,87 0,06 0 
Diagonal 101 61 81,65 -0,06 0 -65,88 -0,06 0 -71,15 -0,06 0 
Banzo Superior 102 60 -322,87 2,33 -4,63 305,36 -0,43 2,96 256,56 -2,49 4,86 





 Comb_01 Comb_02 Comb_03 
Elemento 
Nó 
Nó N V M N V M N V M 
Banzo Superior 102 63 -322,72 1,63 -1,21 305,51 -1,13 1,61 256,71 -3,19 -0,04 
Banzo Superior 103 63 -320,13 -10,38 -1,21 303,31 9,08 1,61 253,51 11,65 -0,04 
Banzo Superior 103 64 -319,98 -11,08 -19,74 303,46 8,38 16,69 253,66 10,95 19,47 
Diagonal 104 61 63,53 0,25 0 -47,65 0,25 0 -57,17 0,25 0 
Diagonal 104 64 62,95 -0,25 0 -48,24 -0,25 0 -57,76 -0,25 0 
Banzo Inferior 105 69 347,6 -0,33 0 -368,48 1,72 0 -323,4 1,53 0 
Banzo Inferior 105 61 350,21 0,33 0 -367,6 -1,72 0 -322,35 -1,53 0 
Diagonal 106 64 -5,05 0,15 0 -0,6 0,15 0 -1,03 0,15 0 
Diagonal 106 65 -4,62 -0,15 0 -0,16 -0,15 0 -0,59 -0,15 0 
Banzo Superior 107 64 -284,99 16,25 -19,74 279,91 -12,36 16,69 225,05 -16,28 19,47 
Banzo Superior 107 66 -284,81 15,56 7,73 280,09 -13,05 -5,25 225,23 -16,97 -9,23 
Banzo Superior 108 66 -281,7 3,67 7,73 277,44 -2,94 -5,25 221,39 -2,29 -9,23 
Banzo Superior 108 67 -281,52 2,98 13,48 277,63 -3,64 -10,94 221,58 -2,98 -13,79 
Banzo Superior 109 67 -278,41 -8,91 13,48 274,98 6,47 -10,94 217,74 11,7 -13,79 
Banzo Superior 109 68 -278,23 -9,6 -2,5 275,16 5,78 -0,36 217,92 11,01 5,81 
Banzo Superior 110 68 -275,12 -21,49 -2,5 272,52 15,89 -0,36 214,08 25,69 5,81 
Banzo Superior 110 69 -275,03 -21,83 -21,12 272,61 15,55 13,16 214,17 25,34 27,74 
Coluna 111 69 -127,79 14,62 21,12 153,14 -8,83 -13,16 129,64 16,51 -27,74 
Coluna 111 70 -126,52 13,59 39,93 154,4 -9,87 -25,62 130,91 15,47 -6,43 
Coluna 112 70 -124,85 12,22 39,93 150,9 -16,42 -25,62 120,95 1,02 -6,43 
Coluna 112 71 -123,59 11,19 55,53 152,17 -17,46 -48,21 122,21 -0,01 -5,75 
Coluna 113 71 -121,92 9,82 55,53 148,67 -24,01 -48,21 112,26 -14,46 -5,75 
Coluna 113 72 -120,7 8,83 67,5 149,88 -25 -79,65 113,47 -15,46 -24,95 
Coluna 114 73 -96,77 69,57 -67,5 133,37 -67,29 79,65 99,14 -40,13 24,95 
Coluna 114 72 -94,93 69,57 36,85 135,21 -67,29 -21,29 100,98 -40,13 -35,25 
Coluna 115 73 -92,66 69,57 36,85 136,72 -59,07 -21,29 102,49 -20,41 -35,25 
Coluna 115 74 -90,83 69,57 141,2 138,56 -59,07 -109,9 104,33 -20,41 -65,86 
Coluna 116 74 -88,56 69,57 141,2 140,07 -50,85 -109,9 105,84 -0,68 -65,86 
Coluna 116 75 -88,07 69,57 169,03 140,56 -50,85 -130,24 106,33 -0,68 -66,13 
Coluna 117 61 370,42 26,35 0 -343,9 -18,51 0 -331,67 -20,61 0 
Coluna 117 62 376,29 26,35 126,46 -338,03 -18,51 -88,86 -325,79 -20,61 -98,93 






4.3.2. Diagramas de esforços no pórtico principal 
 
Os diagramas de esforços da estrutura resistente principal são apresentados nas 
figuras seguintes. Estes diagramas são obtidos no software de cálculo Robot Structural 
Analysis. 
 
Combinação 01 – Ação de base: Sobrecarga 
 
Figura 4.14 – Diagrama de esforços normais (Comb_01) 
 
 
Figura 4.15 – Diagrama de esforços transversos (Comb_01) 
 
Figura 4.16 – Diagrama de momentos fletores (Comb_01) 
  






Combinação 02 – Ação de base: Vento transversal  
 
 





Figura 4.18 – Diagrama de esforços transversos (Comb_02) 
 
 
Figura 4.19 – Diagrama de momentos fletores (Comb_02) 
  






Combinação 03 – Ação de base: Vento longitudinal 
 
 






Figura 4.21 – Diagrama de esforços transversos (Comb_03) 
 
 
Figura 4.22 – Diagrama de momentos fletores (Comb_03) 
 
  





4.3.3. Reações nos apoios 
 
Na tabela 4.3 são apresentados os valores das reações nos apoios para as várias 
combinações de ações. Desta forma é concluída a apresentação dos esforços na estrutura 
resistente principal. Mais à frente estes valores são relevantes para o dimensionamento das 
bases dos pilares. 
Tabela 4.3 - Valores das reações nos apoios para as combinações de ações 
Apoio 
Comb_01 Sobrecarga 
Nó Rx (kN) Rz (kN) 
My 
(kN.m) 
fachada 1 69,57 -88,07 169,03 
interior 14 26,35 376,29 126,46 
interior 62 -26,35 376,29 -126,46 
fachada 75 -69,57 -88,07 -169,03 
 
Apoio 
Comb_02 Vento Transversal 
Nó Rx (kN) Rz (kN) 
My 
(kN.m) 
fachada 1 -118,57 157,93 -261,73 
interior 14 -36,57 -320,43 -175,53 
interior 62 18,51 -338,03 88,86 
fachada 75 50,85 140,56 130,24 
 
Apoio 
Comb_03 Vento Longitudinal 
Nó Rx (kN) Rz (kN) 
My 
(kN.m) 
fachada 1 -0,68 106,33 -66,13 
interior 14 -20,61 -325,79 -98,93 
interior 62 20,61 -325,79 98,93 









4.4. Verificação dos elementos ao Estado Limite Último 
 
4.4.1. Introdução 
A resistência é garantida através da verificação de que todos os elementos da estrutura 
são capazes de transmitir os esforços instalados sem que ocorra ruina, que em geral é 
caracterizada pela plastificação da secção ou pelo aparecimento de deformações 
permanentes no elemento. Em termos de esforços é normalmente expressa da seguinte 
forma: 𝑁!" < 𝑁!" 𝑉!" < 𝑉!" 𝑀!" < 𝑀!" 
Onde o índice Ed designa o valor de cálculo do esforço em questão e Rd indica o valor 
resistente associado a cada um dos mecanismos de ruina possíveis. 
O modo de ruina depende não só do tipo de esforço mas também da geometria da 
secção resistente. A capacidade de deformação plástica do material utilizado e a esbelteza 
da secção influenciam qual o primeiro modo de ruina que se verifica, podendo ser 
instabilidade elástica, instabilidade elasto-plástica ou deformação plástica. 
A verificação da resistência das secções de acordo com o EC3 é determinada com base 
nos seguintes modos de ruina potenciais: 
- Ruína por plastificação de elementos sob a ação de esforços de tração ou compressão 
(elementos não esbeltos); 
- Formação de rotulas plásticas, com a plastificação total ta secção solicitada por 
momento fletor; 
- Ruina por cedência em elementos com capacidade de deformação plástica limitada; 
- Instabilidade por encurvadura por flexão; 
- Bambeamento ou encurvadura lateral em vigas (flexo-torção); 
- Encurvadura local de um dos componentes da secção, banzos ou alma. 
 
Classificação das secções 
A classificação de secções no EC3 tem como objetivo determinar em que medida a 
resistência é afetada pela propensão à encurvadura dos elementos da secção (banzos e alma 
no caso de perfis laminados e perfis PRS), quando são submetidos a esforços de 
compressão. O risco de encurvadura depende do quociente b/t (largura/espessura) de cada 
elemento e do nível de tensão e deformação a que estão sujeitos. 





Numa secção da classe 4, secções esbeltas, o valor do momento máximo instalado é 
limitado por fenómenos de encurvadura local que ocorrem para valores inferiores ao 
momento resistente elástico teórico, MRd,el. 
Para secções da classe 3, secções semi-compactas, os valores de esbelteza b/t são 
inferiores aos limites da classe 4 e o valor do momento máximo instalado pode igualar o 
momento resistente elástico teórico, MRd,el. 
Reduzindo os valores da esbelteza as secções inserem-se na classe 1 e 2, em que o 
momento máximo instalado pode atingir o valor do momento resistente plástico teórico, 
MRd,pl. No caso da classe 2 a capacidade de rotação das rótulas plásticas é limitada, não 
podendo neste caso serem aplicados os métodos de análise plástica global. 
No caso em que o esforço a que o elemento está submetido é compressão axial 
simples, a única distinção a fazer é entre classe 4, secções esbeltas sujeitas a encurvadura 
local e as restantes classes. No caso de combinação de solicitações, compressão e flexão, é 




Estruturas Metálicas 6.3 
Uma das propriedades importantes do aço estrutural é a sua capacidade de deformação 
apó  verificação de cedência. Em estruturas a resistência máxima das secções é definida pela 
interação entre a capacidade de deformação e o risco de encurvadura local verificado.  
Numa secção da Classe 4, secções esbeltas, o valor do momento máximo é limitado por 
fenómenos de encurvadura local e ocorre para valores inferiores ao “momento resistente elástico 
teórico” elRdM . . 
Em secções da Classe 3, secções se i-compacta , os val res de esb lteza tb / são 
inferiores aos limites da Classe 4 e o valor do momento máximo pode igualar o valor do 
“momento resistente elástico teórico” elRdM .  mas é ainda inferior ao valor do momento 
plástico plM . 
Baixando os valores da esbelteza, conseguem-se secções em que o valor do momento 























































4.4.2. Pilares principais interiores alinhamentos B e C 
 
As solicitações criticas para este elemento da estrutura ocorrem na Combinação 01 e 
na Combinação 02, sendo seguidamente analisados os dois casos. 
Os pilares são construídos num perfil HEA 400 em aço S275. As suas propriedades e 
dimensões de acordo com a figura 4.23 são dadas na tabela 4.4. 
 
Figura 4.23 –Perfil HEA 
 
Tabela 4.4 – Propriedades de um perfil HEA 400 
 
h = 390 mm 
b = 300 mm 
hi = 352 mm 
tw = 11 mm 
tf = 19 mm 
r = 27 mm 
d = 298 mm 
A = 15900 mm2 
Av = 5733 mm2 
Iy = 45070x104 mm4 
Wely = 2311x103 mm3 
Wply = 2562x103 mm3 
iy = 168,4 mm 
iz = 73,4 mm 
Iz = 8564x104 mm4 
It = 189x104 mm4 












Classificação da secção transversal 
 
Os pilares encontram-se sob flexão e compressão, sendo por isso necessário 
determinar o parâmetro α relativo à distribuição de tensões na alma: 
Figura 4.24 – Definição do parâmetro α (4) 
Para este elemento o esforço normal máximo é 376,29 kN. Verificação se para este 
esforço é possível a plastificação total da alma: 𝜉×𝑡!×𝑓! = 𝑁!" 𝜉×11×275 = 376,29×10! 𝜉 = 124,39  𝑚𝑚 𝑑2 + 𝜉2 =∝×𝑑 2982 + 124,392 =  ∝×298 ∝= 0,708 
Para ∝> 0,5 a secção é de classe 1 se: 𝑑𝑡! ≤ 396𝜀13 ∝ −1 
como: 
𝜀 = 235𝑓! = 235275 = 0,92 29811 ≤ 396×0,9213×0,708− 1 27,09 < 44,41 
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Quadro 5.2 (página 1 de 3) – Limites máximos das relações largura-espessura para componentes 
comprimidos 


















Classe Componente solicitado à flexão 
Componente solicitado 






























































3 ε≤ 124t/c  ε≤ 42t/c  
*)
42εquando ψ 1: c/t 0,67 0,33ψ
quando ψ 1 : c/t 62ε(1 ψ) ( ψ)
> − ≤
+
≤ − ≤ − −
 
yf/235=ε  fy 235 275 355 420 460 
ε 1,00 0,92 0,81 0,75 0,71 
*) ψ ≤ -1 aplica-se quando a tensão de compressão σ ≤ fy ou quando a extensão de tracção εy > fy / E. 
 





Para que a secção seja classe 1, é necessário que os banzos também o sejam, 
devendo para isso respeitar a condição relativa a banzos sujeitos a compressão: 𝑐𝑡! ≤ 9𝜀 15011 ≤ 9×0,92 7,88 < 8,28 
O banzo é também de classe 1, logo a secção é de classe 1. 
4.4.2.1. Combinação_01 – Ação de base sobrecarga 
 
Para a combinação 01 tem-se os seguintes esforços no pilar: 
 
Figura 4.25 – Diagramas de momentos fletores, esforço transverso e esforço normal 
 𝑀!",!"# = 126,46  𝑘𝑁.𝑚 𝑉!",!"# = 26,35  𝑘𝑁 𝑁!",!"# = 376,29  𝑘𝑁  (𝐶) 
 
Resistência ao corte 
O esforço transverso máximo verificado para esta combinação é 26,35  𝑘𝑁. Para se 
verificar a segurança: 𝑉!"𝑉!".!" ≤ 1,0 





O esforço transverso resistente plástico é dado por: 
𝑉!".!" = 𝐴! ∙ 𝑓!3𝛾!! = 5733× 27531,1 = 827487  𝑁 = 827,49  𝑘𝑁 
A condição verifica-se de seguida: 𝑉!"𝑉!".!" = 26,35827,49 = 0,032 < 1,0 
Resistência à encurvadura local da alma por esforço transverso 
 É necessário verificação se: 𝑑𝑡! > 69𝜀 𝑑𝑡! = 29811   𝑒  69×0,92 = 63,48 27,09 < 63,48 
logo não é necessário verificação. 
 
Resistência à flexão composta com compressão 
Os elementos solicitados à flexão composta com compressão deverão satisfazer as 
seguintes condições: 𝑁!"χ! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!! ∙ 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! ≤ 1 𝑁!"χ! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!" ∙ 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! ≤ 1 
Determinação dos coeficientes de redução de encurvadura 𝝌 
 
 Encurvadura y-y: 
O comprimento de encurvadura segundo y (plano do pórtico) é determinado 









Figura 4.26 – Esquema para o cálculo do comprimento de encurvadura (10) 
 𝐼! = 3810,3×10!𝑚𝑚! 𝐼 = 45070×10!𝑚𝑚! 
𝑚 = 𝑃!𝑃 = 1 𝑐 = 𝐼×𝑏𝐼!×𝑙 ≤ 10 
𝑐 = 45070×10!×442533810,3×10!×8560 = 0,061 
𝑠 = 4×𝐼𝑏!×𝐴 = 4×45070×10!44253!×15900 = 5,8×10!! 𝛽 = 0,51(1+𝑚)× 1+ 0,35 𝑐 + 6𝑠 − 0,017(𝑐 + 6𝑠)! 𝛽 = 0,51(1+ 1)× 1+ 0,35 0,061+ 6×5,8×10!! − 0,017 0,061+ 6×5,8×10!! != 1,021 𝑙!,! = 𝛽×𝑙 = 1,021×4800 = 4900,8  𝑚𝑚 𝑙!,! = 𝑙!",! 
Esbelteza em y: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 4900,8168,4 = 29,1 
𝜆! = 𝜋 𝐸𝑓! = 𝜋 210×10!275 = 86,81 




Figura 6.25 - Esquema para o cálculo de comprimento de encurvadura (8) 
𝐼଴ = 2,62 × 10ଽ 𝑚𝑚ସ – (inércia equivalente da viga) 
𝐼 = 25170 × 10ସ 𝑚𝑚ସ 
𝑃 = 129,2 𝑘𝑁 
𝑃ଵ = 129,2 𝑘𝑁 
𝑚 = 𝑃ଵ𝑃 = 1 
𝑐 = 𝐼 × 𝑏𝐼଴ × 𝑙 ≤ 10 
𝑐 = 25170 × 10ସ × 300002,62 × 10ଽ × 6500 = 0,44  
𝑠 = 4 × 𝐼𝑏ଶ × 𝐴 = 4 × 25170 × 10ସ30000ଶ × 14910 = 7,5 × 10ିହ 
𝛽 = ඥ0,5 (1 + 𝑚) × ඥ1 + 0,35(𝑐 + 6𝑠) − 0,017(𝑐 + 6𝑠)ଶ 
𝛽 = ඥ0,51(1 + 1) ×  ×  ඥ1 + 0,35(0,44 + 6 × 7,5 × 10ିହ) − 0,017(10 + 6 × 7,5 × 10ିହ)ଶ = 1,69 
𝑙௘ = 𝛽 × 𝑙 = 1,69 × 6500 = 10985 𝑚𝑚 
O raio de giração iy para o perfil HE300B: 
𝑖௬ = 129,9 𝑚𝑚 
 
Assim, 
𝜆௬ = 10985129,9 = 84,6 





𝜆! = 𝜆!𝜆! = 29,186,81 = 0,335 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura a: ∝= 0,21 𝜙! = 0,5 1+∝ 𝜆! − 0,2 + 𝜆!! = 0,5 1+ 0,21 0,335− 0,2 + 0,335! = 0,57 
χ! = 1𝜙! + 𝜙!! − 𝜆!! = 10,57+ 0,57! − 0,335! = 0,97 
 Encurvadura z-z: 
 𝑙!",! = 0,7×4800 = 3360  𝑚𝑚 
Esbelteza em z: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 336073,4 = 45,78 𝜆! = 86,81 
𝜆! = 45,7886,81 = 0,527 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura b: ∝= 0,34 𝜙! = 0,5 1+ 0,34 0,572− 0,2 + 0,572! = 0,694 χ! = 10,694+ 0,694! − 0,572! = 0,873 
 
 
Encurvadura lateral (bambeamento) 
A encurvadura lateral é um modo de colapso possível, para verificar a este 
mecanismo é necessário calcular o coeficiente de redução 𝜒!": 





χ!" = 1𝜙!" + 𝜙!"! − 𝜆!"! 
Para secções de classe 1 ou 2: 
𝜆!" = 𝑊!",!×𝑓!𝑀!"  
 
O momento crítico elástico para a encurvadura lateral é: 
𝑀!" = 𝐶! 𝜋!𝐸𝐼!𝑙!"! 𝑘!𝑘!
! 𝐼! + 0,039𝑙!"!𝐼!𝐼!  
Do quadro 8 do capítulo 6 (6): 
Considerando, de forma conservadora: 𝑘 = 𝑘! = 1 𝜓! = 0 𝐶! = 1,77 
Iw – momento de empenamento 
It – momento torsional 
 
Para o perfil HEA400: 𝐼! = 2942×10!  𝑚𝑚! 𝐼! = 189×10!  𝑚𝑚! 𝐼! = 8564×10!  𝑚𝑚! 
 
𝑀!" = 1,77𝜋!×210×10!×8564×10!4800! 1 !2942×10! + 0,039×4800!×189×10!8564×10! == 3174,09×10!  𝑁.𝑚𝑚 
 
 





𝜆!" = 𝑊!",!×𝑓!𝑀!" = 2562×10!×2753174,09×10! = 0,471 
 ∝!!= 0,34 𝜙!" = 0,5 1+ 0,34 0,471− 0,2 + 0,471! = 0,657 χ!" = 10,657+ 0,657! − 0,471! = 0,90 
 
Para determinar os fatores de interação 𝑘!! e 𝑘!", utiliza-se o método 2, 
apresentado no anexo B do EC3. 
Para secções de classe 1: 
𝑘!! = 𝐶!" ∙ 1+ 𝜆! − 0,2 ∙ 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! ≤ 𝐶!" ∙ 1+ 0,8 ∙ 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!!  𝑘!" = 0,6 ∙ 𝑘!! 
 Do quadro B.3 (4): Ψ = 0 𝐶!" = 0,6+ 0,4Ψ = 0,6 𝐶!" = 𝐶!"# = 0,6 𝑁!" = 𝐴𝑓! 𝑀!,!" =𝑊!",!×𝑓! 
𝑘!! = 0,6 1 + 0,335 − 0,2 × 376,29×10!0,97× 15900×2751,1 ≤ 0,6 1 + 0,8× 376,29×10
!0,97× 15900×2751,1  𝑘!! = 0,608 < 0,647 𝑘!" = 0,6×0,608 = 0,365 
 
Para o cálculo relativo à flexão composta (flexão+compressão), recorde-se que 𝑁!" = 376,29  𝑘𝑁 e 𝑀!,!" = 126,46  𝑘𝑁.𝑚. 
Segundo y-y: 





𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!! 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! = 376,29×10
30,97×15900×2751,1 + 0,608 ∙ 126,46×10
60,90×2562×103×2751,1 == 0,230 < 1,0 
 
Segundo z-z: 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!" 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! = 376,29×10
30,87×15900×2751,1 + 0,365 ∙ 126,46×10
60,90×2562×103×2751,1 == 0,189 < 1,0 
 
Considerando, de forma conservadora, kyy = 1,5: 
 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!! 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! = 376,29×10
30,97×15900×2751,1 + 1,5 ∙ 126,46×10
60,90×2562×103×2751,1 =      = 0,427 < 1,0 
Os pilares estão assim verificados de acordo com o EC3. 
 
4.4.2.2. Combinação_02 – Ação de base vento transversal 
 Para a combinação 02 tem-se os seguintes esforços no pilar: 
Figura 4.27 – Diagramas de momentos fletores, esforço transverso e esforço normal 





 𝑀!",!"# = 175,53  𝑘𝑁.𝑚 𝑉!",!"# = 36,57  𝑘𝑁 𝑁!",!"# = 326,31  𝑘𝑁  (𝑇) 
 
Resistência ao corte 
O esforço transverso máximo verificado para esta combinação é 36,57  𝑘𝑁. Para se 
verificar a segurança: 𝑉!"𝑉!".!" ≤ 1,0 
O esforço transverso resistente plástico é dado por: 
𝑉!".!" = 𝐴! ∙ 𝑓!3𝛾!! = 5733× 27531,1 = 827487  𝑁 = 827,49  𝑘𝑁 
A condição verifica-se de seguida: 𝑉!"𝑉!".!" = 36,57827,49 = 0,044 < 1,0 
 
Resistência à flexão composta com esforço normal (tração) 
Na presença de um esforço normal, o seu efeito no calculo do momento fletor 
resistente plástico deverá ser tido em conta. No caso de secções transversais das classes 1 e 
2, deve ser satisfeito o seguinte critério: 
 𝑀!" ≤ 𝑀!,!" 
Onde: 𝑀!,!" – Valor de cálculo do momento fletor resistente plástico reduzido pelo 
esforço normal NEd 
No caso de secções duplamente simétricas, em I ou H, como acontece na situação 
em análise, não é necessário ter em conta o efeito do esforço normal no cálculo do 
momento fletor resistente plástico, em relação ao eixo y-y, quando os dois critérios 
seguintes são verificados: 𝑁!" ≤ 0,25  𝑁!",!" 326,31 ≤ 0,25 275×10!!×159001,1  





326,31  𝑘𝑁 < 993,75  𝑘𝑁 
 𝑁!" ≤ 0,5ℎ!𝑡!𝑓!𝛾!!  326,31 ≤ 0,5×352×11×275×10!!1,1  326,31  𝑘𝑁 < 484  𝑘𝑁 
As duas condições são verificadas, logo não é necessário considerar o efeito do 
esforço normal no cálculo do momento fletor resistente plástico. Assim torna-se necessário 
satisfazer a seguinte condição: 𝑀!"𝑀!,!" ≤ 1,0 
Para secções de classe 1 ou 2: 𝑀!,!" = 𝑀!",!" =𝑊!",!×𝑓!𝛾!!  175,53×10!2562×2751,1 = 0,274 < 1 
Como aproximação conservadora pode ser adotado o seguinte critério: 𝑁!"𝑁!",!" + 𝑀!"𝑀!",!" ≤ 1,0 326,313975 + 175,53640,5 = 0,356 < 1 
 
Verificação à Encurvadura lateral (bambeamento) 
Um elemento sem travamento lateral e solicitado à flexão em relação ao eixo 
principal de maior inércia deverá ser verificado em relação à encurvadura lateral através 
de: 𝑀!"𝑀!,!" ≤ 1,0 
𝑀!,!" = χ!"𝑊!",! 𝑓!𝛾!! χ!" = 0,90 





175,53×10!0,90× 2562××2751,1 = 0,30 < 1 
O perfil está assim verificado de acordo com o EC3. 
  





4.4.3. Pilares das fachadas laterais alinhamentos A e D 
 
A verificação deste elemento da estrutura é feita separando o mesmo em dois tramos 
A e B, correspondentes à zona inclinada e vertical do elemento, respetivamente. A 




Figura 4.28 – Tramos A e B do pilar da fachada  
 
 
Os pilares são construídos num perfil HEA 400 em aço S275. As suas propriedades e 














Figura 4.29 –Perfil HEA 
 
Tabela 4.5 – Propriedades de um perfil HEA 400 
h = 390 mm 
b = 300 mm 
hi = 352 mm 
tw = 11 mm 
tf = 19 mm 
r = 27 mm 
d = 298 mm 
A = 15900 mm2 
Av = 5733 mm2 
Iy = 45070x104 mm4 
Wely = 2311x103 mm3 
Wply = 2562x103 mm3 
iy = 168,4 mm 
iz = 73,4 mm 
Iz = 8564x104 mm4 
It = 189x104 mm4 




Classificação da secção transversal 
 
Os pilares encontram-se sob flexão e compressão, sendo por isso necessário 
determinar o parâmetro α relativo à distribuição de tensões na alma. Para este elemento o 
esforço normal máximo é 174,98 kN. Verifique-se se para este esforço é possível a 
plastificação total da alma: 𝜉×𝑡!×𝑓! = 𝑁!" 𝜉×11×275 = 174,98×10! 





𝜉 = 57,84  𝑚𝑚 𝑑2 + 𝜉2 =∝×𝑑 2982 + 57,842 =∝×298 ∝= 0,597 
Para ∝> 0,5 a secção é de classe 1 se: 𝑑𝑡! ≤ 396𝜀13 ∝ −1 
como: 
𝜀 = 235𝑓! = 235275 = 0,92 29811 ≤ 396×0,9213×0,597− 1 27,09 < 53.89 
Logo tem-se a alma de Classe 1. 
Para que a secção seja classe 1, é necessário que os banzos também o sejam, 
devendo para isso respeitar a condição relativa a banzos sujeitos a compressão: 𝑐𝑡! ≤ 9𝜀 15011 ≤ 9×0,92 7,88 < 8,28 





4.4.3.1. Combinação_02 – Ação de base vento transversal 
 
 Tramo A 





Para a combinação 02 tem-se os seguintes esforços no tramo A (elementos 4,5 e 6) 
do pilar: 
Figura 4.30 – Diagramas de momentos fletores, esforço transverso e esforço normal 
 
 𝑀!",!"# = 104,41  𝑘𝑁.𝑚 𝑉!",!"# = 29,20  𝑘𝑁 𝑁!",!"# = 174,98  𝑘𝑁  (𝐶) 
 
Resistência ao corte 
O esforço transverso máximo verificado para esta combinação é 29,20  𝑘𝑁. Para se 
verificar a segurança: 𝑉!"𝑉!".!" ≤ 1,0 
O esforço transverso resistente plástico é dado por: 
𝑉!".!" = 𝐴! ∙ 𝑓!3𝛾!! = 5733× 27531,1 = 827487  𝑁 = 827,49  𝑘𝑁 
A condição verifica-se de seguida: 𝑉!"𝑉!".!" = 29,20827,49 = 0,035 < 1,0 
Resistência à flexão composta com compressão 
Os elementos solicitados à flexão composta com compressão deverão satisfazer as 
seguintes condições: 𝑁!"χ! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!! ∙ 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! ≤ 1 





𝑁!"χ! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!" ∙ 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! ≤ 1 
Determinação dos coeficientes de redução de encurvadura 𝝌 
 Encurvadura y-y: 
 
Esbelteza em y: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 3950168,4 = 23,46 
𝜆! = 𝜋 𝐸𝑓! = 𝜋 210×10!275 = 86,81 
𝜆! = 𝜆!𝜆! = 23,4686,81 = 0,27 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura a: ∝= 0,21 𝜙! = 0,5 1+∝ 𝜆! − 0,2 + 𝜆!! = 0,5 1+ 0,21 0,27− 0,2 + 0,27! = 0,54 
χ! = 1𝜙! + 𝜙!! − 𝜆!! = 10,54+ 0,54! − 0,27! = 0,99 
 Encurvadura z-z: 
 𝑙!",! = 𝑑! = 1330  𝑚𝑚 
Esbelteza em z: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 133073,4 = 18,12 𝜆! = 86,81 𝜆! = 18,1286,81 = 0,209 





De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura b: ∝= 0,34 𝜙! = 0,5 1+ 0,34 0,209− 0,2 + 0,209! = 0,52 χ! = 10,52+ 0,52! − 0,209! = 1 
 
 
Encurvadura lateral (bambeamento) 
A encurvadura lateral é um modo de colapso possível, para verificar a este 
mecanismo é necessário calcular o coeficiente de redução 𝜒!": 
χ!" = 1𝜙!" + 𝜙!"! − 𝜆!"! 
Para secções de classe 1 ou 2: 
𝜆!" = 𝑊!",!×𝑓!𝑀!"  
 
O momento crítico elástico para a encurvadura lateral é: 
𝑀!" = 𝐶! 𝜋!𝐸𝐼!𝑙!"! 𝑘!𝑘!
! 𝐼! + 0,039𝑙!"!𝐼!𝐼!  
Do quadro 8 do capitulo 6 (6): 
Considerando, de forma conservadora: 𝑘 = 𝑘! = 1 𝜓! = 0 𝐶! = 1,77 
Iw – momento de empenamento 
It – momento torsional 






Para o perfil HEA400: 𝐼! = 2942×10!  𝑚𝑚! 𝐼! = 189×10!  𝑚𝑚! 𝐼! = 8564×10!  𝑚𝑚! 
 
𝑀!" = 1,77𝜋!×210×10!×8564×10!3950! 1 !2942×10! + 0,039×3950!×189×10!8564×10! == 4401,57×10!  𝑁.𝑚𝑚 
 
 
𝜆!" = 𝑊!",!×𝑓!𝑀!" = 2562×10!×2754401,57×10! = 0,40 
 ∝!"= 0,34 𝜙!" = 0,5 1+ 0,34 0,40− 0,2 + 0,40! = 0,614 χ!" = 10,614+ 0,614! − 0,40! = 0,93 
 
Para determinar os fatores de interação 𝑘!! e 𝑘!", utiliza-se o método 2, 
apresentado no anexo B do EC3. 
Para secções de classe 1: 
𝑘!! = 𝐶!" ∙ 1+ 𝜆! − 0,2 ∙ 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! ≤ 𝐶!" ∙ 1+ 0,8 ∙ 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!!  𝑘!" = 0,6 ∙ 𝑘!! 
 Do quadro B.3: 
 Ψ = 5,56104,41 = 0,053 





𝐶!" = 0,6+ 0,4Ψ = 0,6+ 0,4×0,053 = 0,621 𝐶!" = 𝐶!"# = 0,621 𝑁!" = 𝐴𝑓! 𝑀!,!" =𝑊!",!×𝑓! 
𝑘!! = 0,621 1 + 0,27 − 0,2 × 174,98×10!0,99× 15900×2751,1 ≤ 0,621 1 + 0,8× 174,98×10
!0,99× 15900×2751,1  𝑘!! = 0,623 < 0,643 𝑘!" = 0,6×0,623 = 0,374 
 
Para o cálculo relativo à flexão composta (flexão+compressão), recorde-se que 𝑁!" = 174,98  𝑘𝑁 e 𝑀!,!" = 104,41  𝑘𝑁.𝑚. 
Segundo y-y: 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!! 𝑀!,!"𝜒!! ∙𝑀!,!"𝛾!! = 174,98×10
30,99×15900×2751,1 + 0,643 ∙ 104,41×10
60,93×2562×103×2751,1 == 0,157 < 1,0 
 
Segundo z-z: 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!" 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! = 174,98×10
31×15900×2751,1 + 0,374 ∙ 104,41×10
60,93×2562×103×2751,1 =        = 0,110 < 1,0 
 
Considerando, de forma conservadora, kyy = 1,5: 
 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!! 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! = 174,98×10
30,99×15900×2751,1 + 1,5 ∙ 104,41×10
60,93×2562×103×2751,1 =      = 0,307 < 1,0 
O tramo A, zona inclinada, do pilar está assim verificada de acordo com o EC3. 
 





 Tramo B 
Para a combinação 02 tem-se os seguintes esforços no tramo B (elementos 1,2 e 3) 
do pilar:  




 𝑀!",!"# = 261,73  𝑘𝑁.𝑚 𝑉!",!"# = 118,57  𝑘𝑁 𝑁!",!"# = 157,93  𝑘𝑁  (𝐶) 
 
Resistência ao corte 
O esforço transverso máximo verificado para esta combinação é 118,57  𝑘𝑁. Para 
se verificar a segurança: 𝑉!"𝑉!".!" ≤ 1,0 
O esforço transverso resistente plástico é dado por: 
𝑉!".!" = 𝐴! ∙ 𝑓!3𝛾!! = 5733× 27531,1 = 827487  𝑁 = 827,49  𝑘𝑁 
A condição verifica-se de seguida: 𝑉!"𝑉!".!" = 118,57827,49 = 0,143 < 1,0 
 





Resistência à flexão composta com compressão 
Os elementos solicitados à flexão composta com compressão deverão satisfazer as 
seguintes condições: 𝑁!"χ! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!! ∙ 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! ≤ 1 𝑁!"χ! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!" ∙ 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! ≤ 1 
Determinação dos coeficientes de redução de encurvadura 𝝌 
 Encurvadura y-y: 
 
Esbelteza em y: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 3400168,4 = 20,19 
𝜆! = 𝜋 𝐸𝑓! = 𝜋 210×10!275 = 86,81 
𝜆! = 𝜆!𝜆! = 20,1986,81 = 0,23 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura a: ∝= 0,21 𝜙! = 0,5 1+∝ 𝜆! − 0,2 + 𝜆!! = 0,5 1+ 0,21 0,23− 0,2 + 0,23! = 0,53 
χ! = 1𝜙! + 𝜙!! − 𝜆!! = 10,53+ 0,53! − 0,23! = 0,99 
 Encurvadura z-z: 
 𝑙!",! = 𝑑! = 1500  𝑚𝑚 
Esbelteza em z: 





𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 150073,4 = 20,44 𝜆! = 86,81 𝜆! = 20,4486,81 = 0,24 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura b: ∝= 0,34 𝜙! = 0,5 1+ 0,34 0,24− 0,2 + 0,24! = 0,54 χ! = 10,54+ 0,54! − 0,24! = 0,98 
 
Encurvadura lateral (bambeamento) 
A encurvadura lateral é um modo de colapso possível, para verificar a este 
mecanismo é necessário calcular o coeficiente de redução 𝜒!": 
χ!" = 1𝜙!" + 𝜙!"! − 𝜆!"! 
Para secções de classe 1 ou 2: 
𝜆!" = 𝑊!",!×𝑓!𝑀!!  
 
O momento crítico elástico para a encurvadura lateral é: 
𝑀!" = 𝐶! 𝜋!𝐸𝐼!𝑙!"! 𝑘!𝑘!
! 𝐼! + 0,039𝑙!"!𝐼!𝐼!  
Do quadro 8 do capitulo 6 (6): 
Considerando, de forma conservadora: 𝑘 = 𝑘! = 1 





𝜓! = −0,4 𝐶! = 2,35 – do quadro 8 do capitulo 6 (6) considerando 𝜓! ≈ −0,5 
Iw – momento de empenamento 
It – momento torsional 
 
Para o perfil HEA400: 𝐼! = 2942×10!  𝑚𝑚! 𝐼! = 189×10!  𝑚𝑚! 𝐼! = 8564×10!  𝑚𝑚! 
 
𝑀!! = 2,35𝜋!×210×10!×8564×10!3400! 1 !2942×10! + 0,039×3400!×189×10!8564×10! == 7594,88×10!  𝑁.𝑚𝑚 
 
 
𝜆!" = 𝑊!",!×𝑓!𝑀!" = 2562×10!×2757594,88,57×10! = 0,30 
 ∝!"= 0,34 𝜙!" = 0,5 1+ 0,34 0,30− 0,2 + 0,30! = 0,56 χ!" = 10,56+ 0,56! − 0,30! = 0,97 
 
Para determinar os fatores de interação 𝑘!! e 𝑘!", utiliza-se o método 2, 
apresentado no anexo B do EC3. 
Para secções de classe 1: 
𝑘!! = 𝐶!" ∙ 1+ 𝜆! − 0,2 ∙ 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! ≤ 𝐶!" ∙ 1+ 0,8 ∙ 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!!  





𝑘!" = 0,6 ∙ 𝑘!! 
 Do quadro B.3 (4): 
 Ψ = −104,41261,73 = −0,40 𝐶!" = 0,6+ 0,4Ψ = 0,6+ 0,4×(−0,40) = 0,44 𝐶!" = 𝐶!"# = 0,44 𝑁!" = 𝐴𝑓! 𝑀!,!" =𝑊!",!×𝑓! 
𝑘!! = 0,44 1 + 0,24 − 0,2 × 157,93×10!0,99× 15900×2751,1 ≤ 0,44 1 + 0,8× 157,93×10
!0,99× 15900×2751,1  𝑘!! = 0,44 < 0,45 𝑘!" = 0,6×0,44 = 0,26 
 
Para o cálculo relativo à flexão composta (flexão+compressão), recorde-se que 𝑁!" = 157,93  𝑘𝑁 e 𝑀!,!" = 261,73  𝑘𝑁.𝑚. 
Segundo y-y: 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!! 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! = 157,93×10
30,99×15900×2751,1 + 0,44 ∙ 261,73×10
60,97×2562×103×2751,1 == 0,226 < 1,0 
 
Segundo z-z: 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!" 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! = 157,93×10
30,98×15900×2751,1 + 0,26 ∙ 261,73×10
60,97×2562×103×2751,1 =        = 0,15 < 1,0 
 
Considerando, de forma conservadora, kyy = 1,5: 
 





𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!! 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! = 157,93×10
30,99×15900×2751,1 + 1,5 ∙ 261,73×10
60,97×2562×103×2751,1 =      = 0,672 < 1,0 









4.4.4. Banzos e diagonais da  viga armada 
 
Os banzos da viga armada são constituídos por barras de comprimentos diferentes, 
isto sucede porque além da viga ser em arco de altura variável, a estrutura foi concebida de 
modo a manter a distancia entre madres uniforme e, simultaneamente, fazer coincidir a 
maioria dos pontos de descarregamento das madres com os nós da treliça. Sendo assim 
estes elementos tem de ser analisados individualmente pois nos casos em que estão sujeitos 
a compressão o seu comprimento pode comprometer a sua resistência, podendo surgir 
problemas de encurvadura.  
No caso em que não é possível fazer a madre descarregar no nó é introduzido esforço 
de flexão no banzo, no entanto é um esforço de baixa magnitude quando comparado com o 
esforço normal, sendo este último mais relevante para o dimensionamento destes 
elementos. 
As solicitações criticas para este elemento da estrutura ocorrem na Combinação 01 e 
na Combinação 02, sendo analisados os dois casos. 
Os banzos são construídos num perfil HEA 200 em aço S275. As suas propriedades e 
dimensões de acordo com a figura 4.32 são dadas na tabela 4.6. 
 













Tabela 4.6 – Propriedades de um perfil HEA 200 
h = 190 mm 
b = 200 mm 
hi = 170 mm 
tw = 6,5 mm 
tf = 10 mm 
r = 18 mm 
d = 134 mm 
A = 5380 mm2 
Av = 1808 mm2 
Iy = 3692x104 mm4 
Wely = 388,6x103 mm3 
Wply = 429,5x103 mm3 
iy = 82,8 mm 
iz = 49,8 mm 
Iz = 1336x104 mm4 
It = 20,98x104 mm4 




4.4.4.1. Banzo superior 
No caso do banzo superior, as barras que estão sujeitas às solicitações mais 
gravosas são as barras constituídas pelo elemento 59 de 1,726 m de comprimento e a barra 
constituída pelos elementos 7, 8, 9 e 10 com 6,05 m. 
São de seguida analisados os casos mais gravosos, que no caso dos elementos em 
compressão são os que combinam maior esforço com maior comprimento. 
 
Classificação da secção transversal 
A classificação da secção é feita para o esforço mais gravoso ao qual está 
submetida. O banzo superior encontra, essencialmente, solicitado por esforço normal tendo 
também em algumas barras esforços de flexão, sendo por isso necessário determinar o 
parâmetro α relativo à distribuição de tensões na alma. Para este elemento o esforço normal 
máximo é 343,32 kN. Verificação se para este esforço é possível a plastificação total da 
alma: 𝜉×𝑡!×𝑓! = 𝑁!" 𝜉×6,5×275 = 343,32×10! 𝜉 = 192,07  𝑚𝑚 𝑑2 + 𝜉2 =∝×𝑑 





1342 + 192,072 =  ∝×134 ∝= 1,217 
Para ∝> 0,5 a secção é de classe 1 se: 𝑑𝑡! ≤ 396𝜀13 ∝ −1 
como: 
𝜀 = 235𝑓! = 235275 = 0,92 1346,5 ≤ 396×0,9213×1,217− 1 20,62 < 24,58 
Logo tem-se a alma de Classe 1. 
Para que a secção seja classe 1, é necessário que os banzos também o sejam, 
devendo para isso respeitar a condição relativa a banzos sujeitos a compressão: 𝑐𝑡! ≤ 9𝜀 8210 ≤ 9×0,92 8,20 < 8,28 
O banzo é também de classe 1, logo a secção é de classe 1. 
 
4.4.4.1.1. Combinação_02 – Ação de vento transversal 
 
Barra de comprimento igual a 6,05 m 
Para a combinação 02 tem-se os seguintes esforços nesta barra do banzo superior 
(elementos 7, 8, 9 e 10): 





Figura 4.33 – Diagramas de momentos fletores, esforço transverso e esforço normal 
 𝑀!",!"# = 11,08  𝑘𝑁.𝑚 𝑉!",!"# = 7,49  𝑘𝑁 𝑁!",!"# = 303,94  𝑘𝑁  (𝐶) 
 
Resistência ao corte 
O esforço transverso máximo verificado para esta combinação é 7,49  𝑘𝑁. Para se 
verificar a segurança: 𝑉!"𝑉!".!" ≤ 1,0 
O esforço transverso resistente plástico é dado por: 





𝑉!".!" = 𝐴! ∙ 𝑓!3𝛾!! = 1808× 27531,1 = 260962  𝑁 = 260,96  𝑘𝑁 
A condição verifica-se de seguida: 𝑉!"𝑉!".!" = 7,49260,96 = 0,029 < 1,0 
Resistência à encurvadura local da alma por esforço transverso 
 É necessário verificação se: 𝑑𝑡! > 69𝜀 𝑑𝑡! = 1346,5   𝑒  69×0,92 = 63,48 20,62 < 63,48 
logo não é necessário verificação. 
 
Resistência à flexão composta com compressão 
Os elementos solicitados à flexão composta com compressão deverão satisfazer as 
seguintes condições: 𝑁!"χ! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!! ∙ 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! ≤ 1 𝑁!"χ! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!" ∙ 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! ≤ 1 
Determinação dos coeficientes de redução de encurvadura 𝝌 
 Encurvadura y-y: 𝑙!,! = 6050  𝑚𝑚 𝑙!,! = 𝑙!",! 
Esbelteza em y: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 605082,8 = 73,07 





𝜆! = 𝜋 𝐸𝑓! = 𝜋 210×10!275 = 86,81 
𝜆! = 𝜆!𝜆! = 73,0786,81 = 0,84 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura b: ∝= 0,34 𝜙! = 0,5 1+∝ 𝜆! − 0,2 + 𝜆!! = 0,5 1+ 0,34 0,84− 0,2 + 0,84! = 0,96 
χ! = 1𝜙! + 𝜙!! − 𝜆!! = 10,96+ 0,96! − 0,84! = 0,70 
 Encurvadura z-z: 
 𝑙!",! = 𝑑! = 1726  𝑚𝑚 
Esbelteza em z: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 172649,8 = 34,68 𝜆! = 86,81 𝜆! = 34,6886,81 = 0,40 









Encurvadura lateral (bambeamento) 
A encurvadura lateral é um modo de colapso possível, para verificar a este 
mecanismo é necessário calcular o coeficiente de redução 𝜒!": 
χ!" = 1𝜙!" + 𝜙!"! − 𝜆!"! 
Para secções de classe 1 ou 2: 
𝜆!" = 𝑊!",!×𝑓!𝑀!"  
 
O momento crítico elástico para a encurvadura lateral é: 
𝑀!" = 𝐶! 𝜋!𝐸𝐼!𝑙!"! 𝑘!𝑘! ! 𝐼!𝐼! + 𝑙!"!𝐺  𝐼!𝜋!𝐸  𝐼! !,! 
 
Do quadro F.1.2 do anexo F do EC3: 
Considerando, de forma conservadora: 𝑘 = 𝑘! = 1 𝐶! = 1,285 
Para o perfil HEA200: 𝐼! = 108×10!  𝑚𝑚! 𝐼! = 20,98×10!  𝑚𝑚! 𝐼! = 1336×10!  𝑚𝑚! 𝐺 = 𝐸2(1+ 𝑣) = 80,77  𝐺𝑃𝑎 
 
𝑀!" = 1,285𝜋!×210×103×1336×10!6050! 108×10!1336×10! + 6050!×80,7×103×20,98×10!𝜋!210×103  1336×10! !,! = 145,52×10!  𝑁.𝑚𝑚 
 
 





𝜆!" = 𝑊!",!×𝑓!𝑀!" = 429,5×10!×275145,52×10! = 0,9 
 ∝!"= 0,34 𝜙!" = 0,5 1+ 0,34 0,9− 0,2 + 0,9! = 1,024 χ!" = 11,024+ 1,024! − 0,9! = 0,66 
 
Para determinar os fatores de interação 𝑘!! e 𝑘!", utiliza-se o método 2, 
apresentado no anexo B do EC3. 
Para secções de classe 1: 
𝑘!! = 𝐶!" ∙ 1+ 𝜆! − 0,2 ∙ 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! ≤ 𝐶!" ∙ 1+ 0,8 ∙ 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!!  𝑘!" = 0,6 ∙ 𝑘!! 
 Do quadro B.3 (4): 
 Ψ = 0,5 ∝!= −0,5 𝐶!" = −0,8 ∝!= 0,4 
 𝑁!" = 𝐴𝑓! 𝑀!,!" =𝑊!",!×𝑓! 
𝑘!! = 0,6 1 + 0,84 − 0,2 × 303,94×10!0,70× 5380×2751,1 ≤ 0,6 1 + 0,8× 303,94×10
!0,70× 5380×2751,1  𝑘!! = 0,48 < 0,51 𝑘!" = 0,6×0,48 = 0,288 
 





Para o cálculo relativo à flexão composta (flexão+compressão), recorde-se que 𝑁!" = 303,94  𝑘𝑁 e 𝑀!,!" = 11,08  𝑘𝑁.𝑚. 
Segundo y-y: 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!! 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! = 303,94×10
30,70×5380×2751,1 + 0,48 ∙ 11,08×10
60,66×429,5×103×2751,1 =    = 0,399 < 1,0 
 
Segundo z-z: 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!" 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! = 303,94×10
30,90×5380×2751,1 + 0,288 ∙ 11,08×10
60,66×429,5×103×2751,1 =    = 0,296 < 1,0 
 
Considerando, de forma conservadora, kyy = 1,5: 
 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!! 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! = 303,94×10
30,70×5380×2751,1 + 1,5 ∙ 11,08×10
60,66×429,5×103×2751,1 =        = 0,557 < 1,0 
Este elemento está assim verificado de acordo com o EC3. 
  





4.4.4.1.2. Combinação_01 – Ação de base Sobrecarga 
 
Barra de comprimento igual a 1,726 m 
Na Combinação 01 tem-se o seguinte esforço no elemento: 
 
Figura 4.34 – Diagrama de esforço normal  
 𝑁!",!"# = 343,32  𝑘𝑁  (𝐶) 
Resistência à compressão 
O esforço normal máximo verificado para esta combinação é 343,32  𝑘𝑁 no 
elemento 59. Os elementos solicitados à compressão deverão satisfazer a seguinte 
condição: 𝑁!"𝑁!,!" ≤ 1 
em que: 𝑁!" - valor de cálculo do esforço axial de compressão 𝑁!,!" - valor de cálculo da resistência à encurvadura do elemento comprimido 
 
Para secções transversais das classes 1, 2 e 3: 𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!!  
 
Determinação dos coeficientes de redução de encurvadura 𝝌 
 Encurvadura y-y: 𝑙!,! = 1726  𝑚𝑚 





𝑙!,! = 𝑙!",! 
Esbelteza em y: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 172682,8 = 20,85 
𝜆! = 𝜋 𝐸𝑓! = 𝜋 210×10!275 = 86,81 
𝜆! = 𝜆!𝜆! = 20,8586,81 = 0,24 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura b: ∝= 0,34 𝜙! = 0,5 1+∝ 𝜆! − 0,2 + 𝜆!! = 0,5 1+ 0,34 0,24− 0,2 + 0,24! = 0,54 
χ! = 1𝜙! + 𝜙!! − 𝜆!! = 10,54+ 0,54! − 0,24! = 0,98 
 Encurvadura z-z: 
 𝑙!",! = 𝑑! = 1726  𝑚𝑚 
Esbelteza em z: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 172649,8 = 34,68 𝜆! = 86,81 𝜆! = 34,6886,81 = 0,40 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura c: ∝= 0,49 𝜙! = 0,5 1+ 0,49 0,40− 0,2 + 0,40! = 0,629 





χ! = 10,629+ 0,629! − 0,40! = 0,90 
 
𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!! = 0,90×5380×2751,1 = 1210500  𝑁 = 1210,5  𝑘𝑁 𝑁!"𝑁!,!" = 343,321210,5 = 0,284 < 1 
 
 
Barra de comprimento igual a 3,45 m 
 
Na combinação 01 tem-se os seguintes esforços na barra (elementos 14 e 15):  
 
Figura 4.35 – Diagramas de momentos fletores e esforço normal 
 𝑀!",!"# = 19,74  𝑘𝑁.𝑚 𝑁!",!"# = 322,87  𝑘𝑁  (𝑇) 
 





Resistência à flexão composta com esforço normal (tração) 
Na presença de um esforço normal, o seu efeito no calculo do momento fletor 
resistente plástico deverá ser tido em conta. No caso de secções transversais das classes 1 e 
2, deve ser satisfeito o seguinte critério: 
 𝑀!" ≤ 𝑀!,!" 
Onde: 𝑀!,!" – Valor de cálculo do momento fletor resistente plástico reduzido pelo 
esforço normal NEd 
No caso de secções duplamente simétricas, em I ou H, como acontece na situação 
em análise, não é necessário ter em conta o efeito do esforço normal no cálculo do 
momento fletor resistente plástico, em relação ao eixo y-y, quando os dois critérios 
seguintes são verificados: 𝑁!" ≤ 0,25  𝑁!",!" 322,87 ≤ 0,25 5380×2751,1 ×10!! 322,87  𝑘𝑁 < 336,25  𝑘𝑁 
 𝑁!" ≤ 0,5ℎ!𝑡!𝑓!𝛾!!  322,87 ≤ 0,5×170×6,5×275×10!!1,1  322,87  𝑘𝑁 > 138,13  𝑘𝑁 
A segunda condição não é verificada, logo é necessário considerar o efeito do 
esforço normal no cálculo do momento fletor resistente plástico, efetuando a sua redução. 
Assim tem-se: 𝑀!,!,!" = 𝑀!",!,!" 1− 𝑛1− 0,5𝑎  
Em que: 𝑛 = 𝑁!"𝑁!",!" = 322,871345 = 0,24 𝑎 = 𝐴 − 2𝑏  𝑡!𝐴 = 0,257 





𝑀!,!,!" = 𝑀!",!,!" 1− 𝑛1− 0,5𝑎 = 107,375× 1− 0,241− 0,5×0,257 = 93,63  𝑘𝑁 𝑀!" ≤ 𝑀!,!" 
 19,74  𝑘𝑁 < 93,63  𝑘𝑁 
Como aproximação conservadora pode ser adotado o seguinte critério: 𝑁!"𝑁!",!" + 𝑀!"𝑀!",!" ≤ 1,0 322,871345 + 19,74107,375 = 0,424 < 1 
 
4.4.4.2. Banzo inferior 
 
No caso do banzo inferior, tal como no caso anterior do banzo superior, é 
necessário verificar quais os elementos sujeitos às solicitações mais gravosas para as três 
combinações, tendo em conta o seu comprimento para solicitações de compressão. 
São analisados os casos mais críticos, que no caso dos elementos em compressão são 
os que que combinam maior esforço com maior comprimento (maior esbelteza). 
No banzo inferior, quando sujeito a compressão, é importante verificar a hipótese 
ocorrer encurvadura nos dois planos. A encurvadura fora do plano do pórtico é o pior caso 
uma vez que a distância entre nós travados é maior, aumentando assim o comprimento de 
encurvadura a considerar para o cálculo. 
 
Classificação da secção transversal 
 
A classificação da secção é feita para o esforço mais gravoso ao qual está submetida. 
O banzo inferior encontram-se em tração ou compressão, dependendo do caso de carga. O 
esforço normal máximo de compressão é 433,97 kN (Comb_01 Sobrecarga). Para 
elementos sujeitos a compressão uniforme a condição a verificar para pertencer à classe 1 
é: 𝑑𝑡! ≤ 33𝜀 
como: 





𝜀 = 235𝑓! = 235275 = 0,92 1346,5 ≤ 33×0,92 20,62 < 30,36 
Logo tem-se a alma de Classe 1. 
Para que a secção seja classe 1, é necessário que os banzos também o sejam, 
devendo para isso respeitar a condição relativa a banzos sujeitos a compressão: 𝑐𝑡! ≤ 9𝜀 8210 ≤ 9×0,92 8,20 < 8,28 
O banzo é também de classe 1, logo a secção é de classe 1. 
 
4.4.4.2.1. Combinação_01 – Ação de base Sobrecarga 
 
Barra de comprimento igual a 3,39 m 
Na Combinação 01 tem-se o seguinte esforço nesta barra (elemento 18): 
 
 
Figura 4.36 – Diagrama de esforço normal 
 𝑁!",!"# = 433,97  𝑘𝑁  (𝐶) 





Resistência à compressão 
O esforço normal máximo verificado para esta combinação e nesta barra é 433,97  𝑘𝑁 Os elementos solicitados à compressão deverão satisfazer a seguinte 
condição: 𝑁!"𝑁!,!" ≤ 1 
em que: 𝑁!" - valor de cálculo do esforço axial de compressão 𝑁!,!" - valor de cálculo da resistência à encurvadura do elemento comprimido 
 
Para secções transversais das classes 1, 2 e 3: 𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!!  
 
Determinação dos coeficientes de redução de encurvadura 𝝌 
 Encurvadura y-y: 𝑙!,! = 3390  𝑚𝑚 𝑙!,! = 𝑙!",! 
Esbelteza em y: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 339082,8 = 40,94 
𝜆! = 𝜋 𝐸𝑓! = 𝜋 210×10!275 = 86,81 
𝜆! = 𝜆!𝜆! = 40,9486,81 = 0,47 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura b: ∝= 0,34 𝜙! = 0,5 1+∝ 𝜆! − 0,2 + 𝜆!! = 0,5 1+ 0,34 0,47− 0,2 + 0,47! = 0,66 





χ! = 1𝜙! + 𝜙!! − 𝜆!! = 10,66+ 0,66! − 0,47! = 0,89 
 Encurvadura z-z: 
 𝑙!",! = 3390  𝑚𝑚 
Esbelteza em z: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 339049,8 = 68,07 𝜆! = 86,81 𝜆! = 68,0786,81 = 0,78 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura c: ∝= 0,49 𝜙! = 0,5 1+ 0,49 0,78− 0,2 + 0,78! = 0,95 χ! = 10,95+ 0,95! − 0,78! = 0,67 
𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!! = 0,67×5380×2751,1 = 901150  𝑁 = 901,15  𝑘𝑁 𝑁!"𝑁!,!" = 433,97901,15 = 0,482 < 1 
  






Barra de 4,35 m de comprimento 
Na Combinação 01 tem-se o seguinte esforço nesta barra (elemento 11): 
Figura 4.37 – Diagrama de esforço normal 
 𝑁!",!"# = 351,21  𝑘𝑁  (𝐶) 
 
Resistência à compressão 
O esforço normal máximo para esta combinação nesta barra é 351,21  𝑘𝑁 Os 
elementos solicitados à compressão deverão satisfazer a seguinte condição: 𝑁!"𝑁!,!" ≤ 1 
 
Determinação dos coeficientes de redução de encurvadura 𝝌 
 Encurvadura y-y: 𝑙!,! = 4350  𝑚𝑚 𝑙!,! = 𝑙!",! 
Esbelteza em y: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 435082,8 = 52,54 
𝜆! = 𝜋 𝐸𝑓! = 𝜋 210×10!275 = 86,81 
𝜆! = 𝜆!𝜆! = 52,5486,81 = 0,61 





De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura b: ∝= 0,34 𝜙! = 0,5 1+∝ 𝜆! − 0,2 + 𝜆!! = 0,5 1+ 0,34 0,61− 0,2 + 0,61! = 0,76 
χ! = 1𝜙! + 𝜙!! − 𝜆!! = 10,76+ 0,76! − 0,61! = 0,82 
 Encurvadura z-z: 
Considerando um travamento “fly-brace” montado no nó 11: 𝑙!",! = 4350  𝑚𝑚 
Esbelteza em z: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 435049,8 = 87,35 𝜆! = 86,81 
𝜆! = 87,3586,81 = 1,01 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura c: ∝= 0,49 𝜙! = 0,5 1+ 0,49 1,01− 0,2 + 1,01! = 1,21 χ! = 11,21+ 1,21! − 1,01! = 0,53 
 
𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!! = 0,53×5380×2751,1 = 712850  𝑁 = 712,85𝑘𝑁 𝑁!"𝑁!,!" = 351,21712,85 = 0,49 < 1 
 
 





4.4.4.2.2. Encurvadura fora do plano do pórtico no banzo inferior 
 
Os elementos da viga armada que estão sujeitos a compressão podem sofrer 
encurvadura, esta pode surgir no plano do pórtico (encurvadura segundo y-y) ou no plano 
perpendicular (encurvadura segundo z-z). No banzo superior da viga armada as madres da 
cobertura agem como travamento a deslocamentos no plano perpendicular ao pórtico. No 
caso do banzo inferior, em combinações de ações em que se encontra em compressão, é 
necessário impor travamento a deslocamentos que possam surgir no plano perpendicular ao 
pórtico. Estes travamentos são materializados através de “fly-braces”, passando assim o 
comprimento de encurvadura a considerar para o calculo a ser a distancia entre nós 
fixados. 
Na Combinação 01 ocorre o maior esforço de compressão no banzo inferior: 𝑁!" = 433,97  𝑘𝑁 
Considera-se a colocação de fly-braces nos nós 11, 17, 20, 23, 34, 38, 42, 52, 55, 
58 e 65. 
O esforço de cálculo a considerar sobre os “fly-braces” corresponde a 1% do 
esforço normal no banzo. De forma conservadora considera-se o esforço normal máximo 
de compressão no banzo inferior da viga armada. Assim tem-se o seguinte esforço de 
tração nos “fly-braces”: 𝑁!" = 0,01  ×  433,97 ≈ 4,34  𝑘𝑁 
Utilizando uma cantoneira L20x2, A=154 mm
2
: 
𝑁!",!" = 154  ×  2751,1 ×10!! = 38,5  𝑘𝑁 
Desta forma fica garantida a resistência à encurvadura do banzo inferior da viga 
armada nos dois planos possíveis, assim como a resistência dos “fly-braces” que 
funcionam como travamento da região comprimida do banzo inferior. 
 
  





4.4.4.3. Diagonais da  viga armada 
As diagonais da viga armada são constituídas por barras de comprimentos diferentes, 
isto sucede porque a altura da viga é variável ao longo do seu comprimento. Assim como 
no caso dos banzos da viga armada, estes elementos da estrutura requerem uma análise 
cautelosa, verificando caso a caso quais as situações mais gravosas, considerando o esforço 
e o comprimento do elemento. As solicitações críticas para este elemento ocorrem na 
Combinação 01 e na Combinação 02, são analisados os casos mais gravosos. 
As diagonais são construídas por dois tipos de perfis tubulares quadrados. Nas barras 
diagonais 12 a 32 e 86 a 106 é usado o perfil SHS 140x140x5, nas diagonais 34 a 84 o 
SHS 120x120x4, ambos em aço S275. As suas propriedades e dimensões de acordo com a 
figura 4.38 são dadas na tabela 4.7. 
 
Figura 4.38 –Perfil SHS 
 
 
Tabela 4.7 – Propriedades de um perfil SHS 
 
 SHS 120x120x4 SHS 140x140x5 
b (mm) 120 140 
t (mm) 4 5 
A (mm2) 1840 2670 










Classificação da secção transversal 
 
A classificação das secções tubulares implica a determinação de uma altura 
equivalente deq e como se tratam de secções tubulares quadradas a classificação da alma e 
dos banzos é a igual. 
Para o perfil SHS 140x140x5: 𝑑!" = ℎ − 3𝑡 = 140− 3×5 = 125 
 
Para elementos sujeitos a compressão uniforme, a condição a verificar para 
pertencer à classe 1 é: 𝑑!"𝑡 ≤ 50𝜀! 1255 ≤ 50×0,92! 25 < 42,32 
Verifica-se que a secção é da classe 1.  
De igual modo, para o perfil SHS 120x120x4: 𝑑!" = ℎ − 3𝑡 = 120− 3×4 = 108 𝑑!"𝑡 ≤ 50𝜀! 1085 ≤ 50×0,92! 21,6 < 42,32 










4.4.4.3.1. Combinação_01 – Ação de base Sobrecarga 
 
Barras SHS 140x5 
 
Barra de comprimento igual a 4,18 m 
Na Combinação 01 tem-se o seguinte esforço nesta barra (elemento 13): 
Figura 4.39 – Diagrama de esforço normal 
 𝑁!",!"# = 63,53  𝑘𝑁  (𝐶) 
 
Resistência à compressão 
O esforço normal máximo verificado para esta combinação e nesta barra é 63,53  𝑘𝑁 Os elementos solicitados à compressão deverão satisfazer a seguinte 
condição: 𝑁!"𝑁!,!" ≤ 1 
em que: 𝑁!" - valor de cálculo do esforço axial de compressão 𝑁!,!" - valor de cálculo da resistência à encurvadura do elemento comprimido 
 
Para secções transversais das classes 1, 2 e 3: 





𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!!  
 
Determinação do coeficiente de redução de encurvadura 𝝌 
 𝑙! = 4180  𝑚𝑚 𝑙! = 𝑙!",! = 𝑙!",! 
Esbelteza: 
𝜆 = 𝑙!"𝑖 = 418055 = 76 
𝜆! = 𝜋 𝐸𝑓! = 𝜋 210×10!275 = 86,81 
𝜆 = 𝜆𝜆! = 7686,81 = 0,88 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura a: ∝= 0,21 𝜙 = 0,5 1+∝ 𝜆 − 0,2 + 𝜆! = 0,5 1+ 0,21 0,88− 0,2 + 0,88! = 0,96 
χ = 1𝜙 + 𝜙! − 𝜆! = 10,96+ 0,96! − 0,88! = 0,74 
 
𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!! = 0,74×2670×2751,1 = 493950  𝑁 = 493,95  𝑘𝑁 𝑁!"𝑁!,!" = 63,53493,95 = 0,13 < 1 
 
Barra de comprimento igual a 2,43 m 
Na Combinação 01 tem-se o seguinte esforço nesta barra (elemento 32): 






Figura 4.40 – Diagrama de esforço normal 
 𝑁!",!"# = 106,33  𝑘𝑁  (𝐶) 
 
Resistência à compressão 
O esforço normal máximo verificado para esta combinação e nesta barra é 106,33  𝑘𝑁 Os elementos solicitados à compressão deverão satisfazer a seguinte 
condição: 𝑁!"𝑁!,!" ≤ 1 
 
Determinação do coeficiente de redução de encurvadura 𝝌 
 𝑙! = 2800  𝑚𝑚 𝑙! = 𝑙!",! = 𝑙!",! 
Esbelteza: 
𝜆 = 𝑙!"𝑖 = 280055 = 50,91 
𝜆! = 𝜋 𝐸𝑓! = 𝜋 210×10!275 = 86,81 
𝜆 = 𝜆𝜆! = 50,9186,81 = 0,59 





De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura a: ∝= 0,21 𝜙 = 0,5 1+∝ 𝜆 − 0,2 + 𝜆! = 0,5 1+ 0,21 0,59− 0,2 + 0,59! = 0,72 
χ = 1𝜙 + 𝜙! − 𝜆! = 10,72+ 0,72! − 0,59! = 0,88 
 










4.4.4.3.2. Combinação_02 – Ação de base vento transversal 
 
Barras SHS 120x4 
Barra de comprimento igual a 1,81 m 
Na Combinação 02 tem-se o seguinte esforço nesta barra (elemento 34): 
 
Figura 4.41 – Diagrama de esforço normal 
 𝑁!",!"# = 106,33  𝑘𝑁  (𝐶) 
 
Resistência à compressão 
O esforço normal máximo verificado para esta combinação e nesta barra é 69,73  𝑘𝑁 Os elementos solicitados à compressão deverão satisfazer a seguinte 
condição: 𝑁!"𝑁!,!" ≤ 1 
em que: 𝑁!" - valor de cálculo do esforço axial de compressão 𝑁!,!" - valor de cálculo da resistência à encurvadura do elemento comprimido 
 
Para secções transversais das classes 1, 2 e 3: 𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!!  
 
 





Determinação do coeficiente de redução de encurvadura 𝝌 
 𝑙! = 1810  𝑚𝑚 𝑙! = 𝑙!",! = 𝑙!",! 
Esbelteza: 
𝜆 = 𝑙!"𝑖 = 181047,2 = 38,35 
𝜆! = 𝜋 𝐸𝑓! = 𝜋 210×10!275 = 86,81 
𝜆 = 𝜆𝜆! = 38,3586,81 = 0,44 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura a: ∝= 0,21 𝜙 = 0,5 1+∝ 𝜆 − 0,2 + 𝜆! = 0,5 1+ 0,21 0,44− 0,2 + 0,44! = 0,62 
χ = 1𝜙 + 𝜙! − 𝜆! = 10,62+ 0,62! − 0,44! = 0,95 
 
𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!! = 0,95×1840×2751,1 = 473000  𝑁 = 473  𝑘𝑁 𝑁!"𝑁!,!" = 69,73473 = 0,15 < 1 
 
Estão assim verificadas as diagonais da viga armada. 
  





4.5. Verificação ao Estado Limite de Serviço 
 
A verificação ao Estado Limite de Serviço consiste em garantir que os 
deslocamentos horizontais e verticais máximos de cálculo da estrutura não ultrapassam 
limites estabelecidos no EC3. Nesta verificação são consideradas as mesma combinações 
de ações, mas com coeficientes de majoração unitários. A limitação de deslocamentos na 
estrutura visa assegurar o conforto de utilização e estética das estruturas. 
A deformada da estrutura resistente principal obtida para as três combinações de 
ações é apresentada nas figuras seguintes: 
 
Figura 4.42 - Deformada da estrutura resistente principal para a Combinação 01 -
Sobrecarga 
 
Figura 4.43 - Deformada da estrutura resistente principal para a Combinação 02 – Vento 
transversal 
Figura 4.44 - Deformada da estrutura resistente principal para a Combinação 03 – Vento 
longitudinal 





O deslocamento vertical máximo admissível é: 
 𝛿!,!"# = 𝐿200 = 61340200 = 306,7  𝑚𝑚 
O deslocamento máximo obtido no “Robot” para a Combinação 02 é no nó 38 e 
tem o valor: 
 𝛿!,!"# = 57.5  𝑚𝑚 
 
O deslocamento horizontal máximo admissível é: 
 𝛿!,!"# = 𝐿150 = 10900150 = 72.67  𝑚𝑚 
Através do programa de cálculo “Robot” obteve-se um deslocamento máximo para 
o nó 13 de: 
 𝛿!,!"# = 14  𝑚𝑚 
Fica assim verificado que os deslocamentos máximos para a combinação crítica se 
mantêm abaixo dos limites. 
  





5. Dimensionamento dos pórticos da fachada de empena 
 
Os pórticos das fachadas de empena são constituídos por pilares e vigas em perfis 
HEA. Estes pórticos não necessitam de uma estrutura tão resistente como no caso dos 
pórticos principais. Uma vez que estes são sujeitos a solicitações inferiores, pois a área de 
influência das ações é menor, e além disso, os pilares de empena também funcionam como 
apoio da viga, reduzindo o vão à distância entre pilares de empena. Quanto aos pilares da 
fachada, mantém-se o perfil adoptado para os pórticos já dimensionados (HEA400) cuja 
segurança foi já verificada para solicitações mais elevadas, uniformizando o processo de 
montagem. 
Na figura seguinte é apresentado o modelo do pórtico de empena utilizado para o 
cálculo, com a numeração dos elementos. 
 
 
Figura 5.1 – Pórtico de empena com numeração dos elementos 
 
5.1. Ações sobre o pórtico 
 
As ações a considerar sobre o pórtico de empena são as mesmas consideradas para o 
pórtico principal. Tendo em conta que estas terão um valor menor devido à área de 
influência ser neste caso inferior, pois tratam-se dos pórticos de extremidade. Após análise 
dos esforços é possível verificar quais as combinações de ações relevantes para o 
dimensionamento, como será visto mais à frente. 
As ações sobre o pórtico são representadas, com os respetivos valores, nas figuras 
seguintes: 
 











Figura 5.3 – Ação da sobrecarga sobre os pórticos de empena 
 
 
Figura 5.4 – Ação do vento longitudinal sobre os pórticos de empena 






Figura 5.5 – Ação do vento transversal sobre os pórticos de empena 
 
  





5.2. Esforços no pórtico de empena 
 
As combinações de ações que originam maiores esforços na estrutura são a 
Combinação 01 – ação de base sobrecarga e a Combinação 03 – Ação de base vento 
longitudinal. Os diagramas de esforços para estas ações, assim como os valores relevantes 
para a verificação ao ELU, são apresentados nas figuras e tabelas seguintes. 
 
Combinação 01– ação de base sobrecarga: 
 
 





Figura 5.7 – Diagrama de esforço transverso no pórtico da fachada de empena para a 
combinação 01 






Figura 5.8 – Diagrama de esforço normal no pórtico da fachada de empena para a 
combinação 01 
 
Tabela 5.1 – Esforços máximos na travessa do pórtico da fachada de empena para a 
combinação 01 
Esforço Valor 
MEd 8,61 kN.m 
VEd 13,18 kN 
NEd 10,08 kN (C) 
 
 
Combinação 03 – Ação de base vento longitudinal: 
 




















Tabela 5.2 – Esforços máximos na travessa do pórtico da fachada de empena para a 
combinação 03 
Esforço Valor 
MEd 15,95 kN.m 
VEd 25,47 kN 
NEd 23,31 kN (T) 
  





5.3. Verificação ao Estado Limite Último 
 
De seguida é feita a verificação de segurança da viga ao ELU de acordo com os 
esforços calculados. O perfil para a viga é o HEA200 em aço S275. Optou-se por este 
perfil para manter uniformidade na construção e, para além dos esforços provenientes das 
ações sobre o pórtico, suportar também os esforços do sistema de contraventamento 
longitudinal (uma vez que este será o montante da viga armada do mesmo), como 
analisado mais à frente. Analisando os esforços obtidos verifica-se que para a Combinação 
03 os esforços são mais significativos. 
 
5.3.1. Classificação da secção  
 
Como já verificado anteriormente a secção HEA200 para este tipo de solicitação 
pertence à classe 1. 
 
5.3.2. Resistência ao esforço transverso 
 
O esforço transverso máximo verificado para esta combinação é 25,47  𝑘𝑁. Para se 
verificar a segurança: 𝑉!"𝑉!".!" ≤ 1,0 
O esforço transverso resistente plástico é dado por: 
𝑉!".!" = 𝐴! ∙ 𝑓!3𝛾!! = 1808× 27531,1 = 260962  𝑁 = 260,96  𝑘𝑁 
A condição verifica-se de seguida: 𝑉!"𝑉!".!" = 25,47260,96 = 0,098 < 1,0 
Resistência à encurvadura local da alma por esforço transverso 
 É necessário verificação se: 𝑑𝑡! > 69𝜀 𝑑𝑡! = 1346,5   𝑒  69×0,92 = 63,48 





20,62 < 63,48 
logo não é necessário verificação. 
 
5.3.3. Resistência à flexão composta com esforço normal (tração) 
 
Na presença de um esforço normal, o seu efeito no calculo do momento fletor 
resistente plástico deverá ser tido em conta. No caso de secções transversais das classes 1 e 
2, deve ser satisfeito o seguinte critério: 
 𝑀!" ≤ 𝑀!,!" 
Onde: 𝑀!,!" – Valor de cálculo do momento fletor resistente plástico reduzido pelo 
esforço normal NEd 
No caso de secções duplamente simétricas, em I ou H, como acontece na situação 
em análise, não é necessário ter em conta o efeito do esforço normal no cálculo do 
momento fletor resistente plástico, em relação ao eixo y-y, quando os dois critérios 
seguintes são verificados: 𝑁!" ≤ 0,25  𝑁!",!" 23,31 ≤ 0,25 275×10!!×53801,1  23,31  𝑘𝑁 < 336,25  𝑘𝑁 
 𝑁!" ≤ 0,5ℎ!𝑡!𝑓!𝛾!!  23,31 ≤ 0,5×170×6,5×275×10!!1,1  35,31  𝑘𝑁 < 138,13  𝑘𝑁 
As duas condições são verificadas, logo não é necessário efetuar a redução do 
momento fletor resistente plástico. Assim torna-se necessário satisfazer a seguinte 
condição: 𝑀!"𝑀!,!" ≤ 1,0 
Para secções de classe 1 ou 2: 





𝑀!,!" = 𝑀!",!" =𝑊!",!×𝑓!𝛾!!  15,95×10!429,5×2751,1 = 0,15 < 1 
Como aproximação conservadora pode ser adotado o seguinte critério: 𝑁!"𝑁!",!" + 𝑀!"𝑀!",!" ≤ 1,0 23,311345 + 15,95107,38 = 0,17 < 1 
 
Verificação à Encurvadura lateral (bambeamento) 
Um elemento sem travamento lateral e solicitado à flexão em relação ao eixo 
principal de maior inércia deverá ser verificado em relação à encurvadura lateral através 
de: 𝑀!"𝑀!,!" ≤ 1,0 
𝑀!,!" = χ!"𝑊!",! 𝑓!𝛾!! 
A encurvadura lateral é um modo de colapso possível, para verificar a este 
mecanismo é necessário calcular o coeficiente de redução 𝜒!": 
χ!" = 1𝜙!" + 𝜙!"! − 𝜆!"! 
Para secções de classe 1 ou 2: 
𝜆!" = 𝑊!",!×𝑓!𝑀!"  
 
O momento crítico elástico para a encurvadura lateral é:  
 
𝑀!" = 𝐶! 𝜋!𝐸𝐼!𝑙!"! 𝑘!𝑘! ! 𝐼!𝐼! + 𝑙!"!𝐺  𝐼!𝜋!𝐸  𝐼! !,! 





Do quadro F.1.2 do anexo F do EC3: 
 
Considerando, de forma conservadora: 𝑘 = 𝑘! = 1 𝐶! = 1,285 
Para o perfil HEA200: 𝐼! = 108×10!  𝑚𝑚! 𝐼! = 20,98×10!  𝑚𝑚! 𝐼! = 1336×10!  𝑚𝑚! 𝐺 = 𝐸2(1+ 𝑣) = 80,77  𝐺𝑃𝑎 
 
𝑀!" = 1,285 𝜋!×210×103×1336×10!4800! 108×10!1336×10! + 4800!×80,77×103×20,98×10!𝜋!210×103  1336×10! !,! = 230,02×10!  𝑁.𝑚𝑚 
 
𝜆!" = 𝑊!",!×𝑓!𝑀!" = 429,5×10!×275230,02×10! = 0,72 
 ∝!"= 0,34 𝜙!" = 0,5 1+ 0,34 0,72− 0,2 + 0,72! = 0,85 χ!" = 10,85+ 0,85! − 0,72! = 0,77 15,95×10!0,77× 429,5×2751,1 = 0,193 < 1 
O perfil está assim verificado de acordo com o EC3. 
  





5.4. Verificação ao Estado Limite de Serviço 
 
Quanto aos deslocamentos verticais máximos que ocorrem nos pórticos das fachadas 
de empena, o limite imposto pelo EC3: 
𝛿!,!"# = 𝐿200 = 4800200 = 24  𝑚𝑚 
O deslocamento vertical máximo obtido no software é: 𝛿!,!"# = 2  𝑚𝑚 
O deslocamento horizontal máximo admissível é: 
𝛿!,!"# = 𝐿150 = 10900150 = 72.67  𝑚𝑚 
Deslocamento horizontal máximo calculado: 𝛿!,!"# = 2  𝑚𝑚 
 
Figura 5.12 – Deformada do pórtico da fachada de empena para a combinação 03 
 


























6. Dimensionamento dos pilares de empena e contraventamentos 
 
A estrutura de suporte da fachada de empena é composta por pilares onde são 
montadas as madres. Estes pilares transferem os esforços resultantes da ação do vento 
sobre a fachada de empena ao sistema de contraventamento, onde por sua vez serão 
conduzidos até às fundações. 
Para os pilares de empena é adotado o esquema de pilar encastrado na base e 
simplesmente apoiado no topo. O apoio no topo corresponde aos nós do contraventamento, 
sendo este constituído por uma viga articulada em cruz de St. André no plano da cobertura. 
No dimensionamento de madres definiu-se que a distância máxima entre pilares de 




Figura 6.1 – Fachada de empena e área de influência 
6.1. Pilares de empena 
 
Para o dimensionamento dos pilares de empena as ações  a considerar são o peso das 
madres e revestimentos, o peso próprio do pilar, e a ação do vento. O vento longitudinal ao 
pavilhão que, com um coeficiente de pressão interior de -0,3, origina um coeficiente de 
pressão total de +1,3. No caso do vento transversal com coeficiente de pressão interior 
+0,2, produz um coeficiente de pressão total de -1,3 (considerando o coeficiente da zona B, 
definida na redistribuição, dado que é predominante). Sendo assim a ação do vento origina 
carregamentos iguais, para os dois casos, sobre o pilar tendo apenas sentidos opostos. Deve 
ainda ser considerada uma carga vertical de sentido ascendente aplicada no topo do pilar, 
correspondente à reação no apoio considerado no dimensionamento do pórtico de empena, 
para a ação do vento longitudinal ao pavilhão. 







Figura 6.2– Cargas no pilar de empena 
 
6.1.1. Verificação de resistência ao ELU 
 
 
Figura 6.3 – Diagramas de esforços no pilar de empena 





6.1.1.1. Classificação da secção  
 
Considerando um perfil HEA260 em aço S275, tem-se alma de classe 1 se: 
 
Para ∝> 0,5 a secção é de classe 1 se: 𝑑𝑡! ≤ 72𝜀 
como: 
 1777,5 ≤ 72×0,92 23,6 < 66,24 
Logo tem-se a alma de Classe 1. 
Para que a secção seja classe 1, é necessário que os banzos também o sejam, 
devendo para isso respeitar a condição relativa a banzos sujeitos a compressão: 𝑐𝑡! ≤ 9𝜀 10612,5 ≤ 9×0,92 8,48 > 8,28 
Logo o banzo não pertence à classe 1. Para pertencer à classe 2: 𝑐𝑡! ≤ 10𝜀 8,48 < 9,2 
o banzos pertencem à classe 2, logo a secção é de classe 2. 
7.1.1.2. Resistência ao corte 
O esforço transverso máximo verificado para esta combinação é 51,08  𝑘𝑁. Para se 
verificar a segurança: 𝑉!"𝑉!".!" ≤ 1,0 
O esforço transverso resistente plástico é dado por: 





𝑉!".!" = 𝐴! ∙ 𝑓!3𝛾!! = 2876× 27531,1 = 415114  𝑁 = 415,11  𝑘𝑁 
A condição verifica-se de seguida: 𝑉!"𝑉!".!" = 51,08415,11 = 0,12 < 1,0 
Resistência à encurvadura local da alma por esforço transverso 
 É necessário verificação se: 𝑑𝑡! > 69𝜀 𝑑𝑡! = 1777,5     𝑒    69×0,92 = 63,48 23,6 < 63,48 
logo não é necessário verificação. 
 
6.1.1.3. Resistência à flexão composta com esforço normal (tração) 
 
Para este tipo de solicitação no caso de secções transversais das classes 1 e 2, deve 
ser satisfeita a seguinte condição: 
 𝑀!" ≤ 𝑀!,!" 
Em que: 𝑀!,!" – Valor de cálculo do momento fletor resistente plástico reduzido pelo 
esforço normal NEd 
No caso de secções duplamente simétricas, em I ou H, como acontece na situação 
em análise, não é necessário ter em conta o efeito do esforço normal no cálculo do 
momento fletor resistente plástico, em relação ao eixo y-y, quando os dois critérios 
seguintes são verificados: 𝑁!" ≤ 0,25  𝑁!",!" 32,67 ≤ 0,25 275×10!!×86801,1  32,67  𝑘𝑁 < 542,5  𝑘𝑁 
 





𝑁!" ≤ 0,5ℎ!𝑡!𝑓!𝛾!!  32,67 ≤ 0,5×225×7,5×275×10!!1,1  32,67  𝑘𝑁 < 210,94  𝑘𝑁 
As duas condições são verificadas, logo não é necessário efetuar a redução do 
momento fletor resistente plástico. Assim torna-se necessário satisfazer a seguinte 
condição: 𝑀!"𝑀!,!" ≤ 1,0 
Para secções de classe 1 ou 2: 𝑀!,!" = 𝑀!",!" =𝑊!",!×𝑓!𝛾!!  104,29×10!919,8×2751,1 = 0,454 < 1 
Como aproximação conservadora pode ser adotado o seguinte critério: 𝑁!"𝑁!",!" + 𝑀!"𝑀!",!" ≤ 1,0 32,672170 + 104,29229,95 = 0,469 < 1 
 
6.1.1.4. Verificação à Encurvadura lateral (bambeamento) 
 
A verificação à encurvadura lateral é feita satisfazendo o seguinte critério: 𝑀!"𝑀!,!" ≤ 1,0 
𝑀!,!" = χ!"𝑊!",! 𝑓!𝛾!! 
Cálculo do coeficiente de redução 𝜒!": 





χ!" = 1𝜙!" + 𝜙!"! − 𝜆!"! 
Para secções de classe 1 ou 2: 
𝜆!" = 𝑊!",!×𝑓!𝑀!"  
 
O momento crítico elástico para a encurvadura lateral é:  
 
𝑀!" = 𝐶! 𝜋!𝐸𝐼!𝑙!"! 𝑘!𝑘! ! 𝐼!𝐼! + 𝑙!"!𝐺  𝐼!𝜋!𝐸  𝐼! !,! 
Do quadro F.1.2 do anexo F do EC3: 
Considerando, de forma conservadora: 𝑘 = 𝑘! = 1 𝐶! = 1,285 
Para o perfil HEA260: 𝐼! = 516,4×10!  𝑚𝑚! 𝐼! = 52,37×10!  𝑚𝑚! 𝐼! = 3668×10!  𝑚𝑚! 𝐺 = 𝐸2(1+ 𝑣) = 80,77  𝐺𝑃𝑎 
 
𝑀!" = 1,285 𝜋!×210×103×3668×10!10900! 516,4×10!3668×10! + 10900!×80,8×103×52,37×10!𝜋!210×103×  3668×10! !,! = 232,83×10!  𝑁.𝑚𝑚 
 
 
𝜆!" = 𝑊!",!×𝑓!𝑀!" = 919,8×10!×275232,83×10! = 1,04 
 





∝!"= 0,34 𝜙!" = 0,5 1+ 0,34 1,04− 0,2 + 1,04! = 1,18 χ!" = 11,18+ 1,18! − 1,04! = 0,58 
 104,29×10!0,58× 919,8×2751,1 = 0,78 < 1 
O perfil está assim verificado de acordo com o EC3. 
 
6.1.2. Verificação de resistência ao ELS 
 
O deslocamento horizontal máximo admissível é: 
𝛿!,!"# = 𝐿150 = 10900150 = 72.67  𝑚𝑚 
Deslocamento horizontal máximo calculado: 𝛿!,!"# = 24  𝑚𝑚 
O deslocamento horizontal encontra-se dentro dos limites estabelecidos. 
  





6.2. Contraventamento da cobertura 
 
De modo a garantir a estabilidade longitudinal da estrutura, devido à ação do vento 
sobre a fachada de empena, é necessário a colocação do contraventamentos entre o 
primeiro e segundo plano de pórticos.  
O sistema de contraventamento é constituído por uma viga articulada montada no 
plano da viga do pórtico da fachada de empena e do banzo superior da viga armada. A esta 
viga articulada são transmitidas as reações dos apoios superiores dos pilares de empena 
resultantes da ação do vento sobre a fachada de empena. 
Como aproximação, consideram-se os pilares sujeitos a uma carga uniformemente 
distribuída (correspondente à ação do vento), de acordo com o esquema da figura 6.4. 
 
Figura 6.4 - Esquema simplificado da ação do vento sobre um pilar de empena (6) 
 
A reação 𝑅!" , é dada por: 𝑅!" = 38 𝑞ℎ 
 
O valor da carga distribuída depende dos coeficientes de pressão do vento. Como 
referido no ponto anterior, no dimensionamento dos pilares de empena, a ação de vento 
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Fig. A. 10 – Pilar da fachada de empena 
 
Acção do vento: coeficiente de pressão = 1,0 
mkNvppVq /33,23,37,00,11 =××=×=δ  
altura do pilar central L=11,76 m 




























usar IPE 240  em Fe 360 ou IPE 220 em Fe 235 
 
O efeito do peso próprio não é em geral determinante em relação à capacidade 
resistente do pilar. Para o exemplo em causa, os valores majorados das cargas verticais seriam os 
seguintes: 










transversal sobre o pavilhão conduz a: 𝑞!"#$%  ! = 𝐶!"   𝑞! 𝑧 𝑑! = −1,3×0,801×4,7 = −4,89  𝑘𝑁/𝑚 
Para o vento longitudinal tem-se o mesmo valor, excetuando o sentido: 𝑞!"#$%  ! = 𝐶!"   𝑞! 𝑧 𝑑! = 1,3×0,801×4,7 = 4,89  𝑘𝑁/𝑚 
 Assim, para os dois casos, a fachada de empena encontra-se sujeita a cargas de 
igual intensidade. Isto conduz a uma simplificação significativa no dimensionamento do 
contraventamento. 
A viga articulada em cruz de Santo André simplesmente apoiada constitui um 
sistema hiperestático. No entanto, para o dimensionamento do contraventamento este pode 
ser tratado como um sistema isoestático, considerando para o caso do vento transversal 
uma viga articulada Howe, e para o caso do vento longitudinal uma viga Pratt. Tratando o 
problema desta forma consegue ter-se sempre os elementos das diagonais (peça mais 
longa, e por isso mais esbelta) em tração. Uma vez que a ação do vento é, em módulo, 
igual para as duas situações, basta considerar a ação em um dos sentidos. 
 
Figura 6.5 - Viga articulada em cruz de St. André para o contraventamento da cobertura 
 
Figura 6.6 - Viga articulada Howe para o dimensionamento do contraventamento da 
cobertura sujeito à ação do vento transversal  








Figura 6.7 - Viga articulada Pratt para o dimensionamento do contraventamento da 
cobertura sujeito à ação do vento longitudinal 
 
A altura h dos pilares de empena é variável, apresentam-se na tabela as reações 
para os diferentes pilares para o caso em que a fachada está sob a ação do vento 
longitudinal: 
Tabela 6.1 - Reações no apoio superior dos pilares de empena 
Pilar h (m) 𝑹𝑩𝒙 (kN) 
1 e 13 7,11 6,52 
2 e 12 8,28 15,20 
3 e 11 9,20 16,89 
4 e 10 9,91 18,19 
5 e 9 10,42 19,12 
6 e 8 10,72 19,67 
7 10,82 19,86 
 
 





Através do software de cálculo “Robot Structural Analysis”, são obtidos os 
esforços nos elementos da viga Pratt, considerando o seguinte carregamento: 
 
Figura 6.8 - Carregamento não majorado sobre o contraventamento da cobertura 
 Tal como vem sendo prática ao longo deste trabalho, o carregamento indicado é 
majorado com um coeficiente de 1,5. Os esforços obtidos para este carregamento são: 
 
Figura 6.9 - Esforço normal nos elementos do contraventamento da cobertura 
Em resumo, os elementos com maiores esforços são: 
Tabela 6.2 - Esforços normais máximos e secções dos elementos do contraventamento da 
cobertura 
Elemento Esforço (kN) Secção 
Banzo 18 253,58 (T) HEA200 
Banzo 6 261,25 (C) HEA200 
Diagonal 25 167,06 (T) CHS 114,3x3,2 
Montante 37 158,28 (C) CHS 193,7x5 
 





Depois de obtidos os esforços nos elementos do contraventamento é efetuada de 
seguida a verificação ao Estado Limite Último. No caso dos banzos, visto que também 
fazem parte da viga armada da estrutura resistente principal e do pórtico de empena, é feita 
a verificação de resistência considerando a interação entre os esforços provenientes das 
ações sobre os pórticos e do contraventamento. 
6.2.1. Verificação ao ELU 
 
6.2.1.1. Montante  
 
Classificação da secção transversal 
 
Considerando o perfil CHS 193,7x5 em S275. Para elementos sujeitos a 
compressão uniforme, a condição a verificar para pertencer à classe 1 é: 𝑑𝑡 ≤ 50𝜀! 193,75 ≤ 50×0,92! 38,74 < 42,32 
Verifica-se que a secção é da classe 1.  
Resistência à compressão 
O esforço normal máximo verificado para esta combinação e nesta barra é 158,28  𝑘𝑁 Os elementos solicitados à compressão deverão satisfazer a seguinte 
condição: 𝑁!"𝑁!,!" ≤ 1 
 
Para secções transversais das classes 1, 2 e 3: 𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!!  
 
Determinação do coeficiente de redução de encurvadura 𝝌 
 





𝑙! = 9120  𝑚𝑚 𝑙! = 𝑙!" 
Esbelteza: 
𝜆 = 𝑙!"𝑖 = 912066,7 = 136,73 𝜆! = 86,81 𝜆 = 𝜆𝜆! = 136,7386,81 = 1,58 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura a: ∝= 0,21 𝜙 = 0,5 1+∝ 𝜆 − 0,2 + 𝜆! = 0,5 1+ 0,21 1,58− 0,2 + 1,58! = 1,89 
χ = 1𝜙 + 𝜙! − 𝜆! = 11,89+ 1,89! − 1,58! = 0,35 
 
𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!! = 0,34×2960×2751,1 = 251600  𝑁 = 251,6  𝑘𝑁 𝑁!"𝑁!,!" = 158,28251,6 = 0,63 < 1 
 
O elemento apresenta uma esbelteza considerável. Contudo, como se pode 
verificar, é suficiente para resistir ao esforço imposto pela ação crítica. 
 
6.2.1.2. Diagonal  
 
As diagonais encontram-se à tração, o esforço normal máximo verificado neste 
elemento é 167,06  𝑘𝑁. Os elementos solicitados à tração, para todas as classes de secções, 
deverão satisfazer a seguinte condição: 





𝑁!"𝑁!",!" ≤ 1 
 
Para secções transversais das classes 1, 2 e 3: 𝑁!",!" = 𝐴  𝑓!𝛾!!  
 
Para o perfil CHS 114,3x3,2 em S275: 
𝑁!",!" = 𝐴  𝑓!𝛾!! = 1120×2751,1 = 280000  𝑁 = 280  𝑘𝑁 𝑁!"𝑁!",!" = 167,06280 = 0,60 < 1 
É verificado o critério de segurança ao ELU 
 
6.2.1.3. Banzo superior 
O banzo superior, elemento 18, é simultaneamente um elemento do 
contraventamento e da estrutura resistente principal. Deve, portanto, ser verificada a 
estabilidade do perfil aos esforços normais resultantes do carregamento de ambos os 
sistemas articulados quando ocorre vento longitudinal. Da análise de esforços na estrutura 
resistente principal, na Combinação 03 com ação de base vento longitudinal: 𝑁!" = 312,40  𝑘𝑁 (tração) 
Assim, o esforço de tração para verificação de resistência toma o valor: 𝑁!" = 312,40+ 253,58 = 565,98  𝑘𝑁 
Para o perfil HEA200 o valor do esforço normal resistente da secção é: 
𝑁!",!" = 5380×2751,1 = 1345000  𝑁 = 1345  𝑘𝑁 𝑁!"𝑁!",!" = 565,981345 = 0,42 < 1 
 





6.2.1.3. Banzo inferior 
 
O banzo inferior, elemento 6, é simultaneamente um elemento do contraventamento 
e do pórtico de empena. Deve, portanto, ser verificada a estabilidade do perfil ao esforço 
normal resultante das duas estruturas quando ocorre vento longitudinal. Verifica-se que na 
viga do pórtico de empena, na Combinação 03 com ação de base vento longitudinal, este 
elemento se encontra em tração 𝑁!" = 6,52  𝑘𝑁. Sendo assim o esforço normal resultante 
é: 𝑁!" = 261,25− 6,52 = 254,73  𝑘𝑁 (compressão) 
Os elementos solicitados à compressão deverão satisfazer a seguinte condição: 𝑁!"𝑁!,!" ≤ 1 
 
Para secções transversais das classes 1, 2 e 3: 𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!!  
 
Determinação dos coeficientes de redução de encurvadura 𝝌 
 
Encurvadura y-y: 𝑙!,! = 4700  𝑚𝑚 𝑙!,! = 𝑙!",! 
Esbelteza em y: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 470082,8 = 56,76 
𝜆! = 𝜋 𝐸𝑓! = 𝜋 210×10!275 = 86,81 
𝜆! = 𝜆!𝜆! = 56,7686,81 = 0,65 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura b: 





∝= 0,34 𝜙! = 0,5 1+∝ 𝜆! − 0,2 + 𝜆!! = 0,5 1+ 0,34 0,65− 0,2 + 0,65! = 0,79 
χ! = 1𝜙! + 𝜙!! − 𝜆!! = 10,79+ 0,79! − 0,65! = 0,83 
 
 Encurvadura z-z: 
 𝑙!",! = 𝑑! = 1726  𝑚𝑚 
Esbelteza em z: 
𝜆! = 𝑙!",!𝑖! = 172649,8 = 34,68 𝜆! = 86,81 𝜆! = 34,6886,81 = 0,40 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura c: ∝= 0,49 𝜙! = 0,5 1+ 0,49 0,40− 0,2 + 0,40! = 0,629 χ! = 10,629+ 0,629! − 0,40! = 0,90 
 
𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!! = 0,90×5380×2751,1 = 1210500  𝑁 = 1210,5𝑘𝑁 𝑁!"𝑁!,!" = 254,731210,5 = 0,21 < 1 
 
 





6.2.2. Verificação ao ELS 
 
Os deslocamentos verticais dos elementos do contraventamento resultam da ação do 
seu peso próprio. O deslocamento vertical admissível para os vários elementos é dado por: 
𝛿!"# =    𝐿200 
O deslocamento de cálculo obtém-se a partir de: 
𝛿!"# =    5𝑞𝐿!384𝐸𝐼 
Na tabela seguinte são apresentados os resultados desta verificação: 
Tabela 6.3 – Flechas para os elementos do contraventamento da cobertura 
Elemento Peso próprio 
(kN/m) 
Comprimento 𝜹𝒎𝒂𝒙 (mm) 𝜹 (mm) 
Montante 0,229 9120 45,6 7,43 
Diagonal 0,086 10260 51,3 34,37 
 
  





6.3. Contraventamento lateral 
 
A ação sobre o contraventamento lateral é a reação do contraventamento da 
cobertura no apoio considerado. Com a inclusão deste contraventamento, fica concluído o 
encaminhamento da ação do vento sobre a fachada de empena até às fundações. No 
dimensionamento dos elementos constituintes é seguido o procedimento adoptado para o 
contraventamento da cobertura, procurando assim colocar diagonais em tração, e 
montantes em compressão. 
Na seguinte figura é representado esquematicamente o contraventamento lateral a 
implementar. 
Figura 6.10 - Contraventamento lateral 
 
Recorrendo uma vez mais ao software de cálculo “Robot Structural Analysis”, são 
obtidos os esforços nos elementos da viga Pratt, considerando o seguinte carregamento: 






Figura 6.11 - Carregamento sobre o contraventamento lateral 
 
Figura 6.12 - Esforço normal nos elementos do contraventamento lateral 





Em síntese, os elementos com maiores esforços são: 
Tabela 6.4 - Esforços normais máximos e secções dos elementos do contraventamento 
lateral 
Elemento Esforço (kN) Secção 
Montante 4 158,28 (C) CHS193,7x5 
Banzo 1 68,86 (C) CHS 114,2x3,2 
Banzo 6 127,75 (C) HEA400 
Diagonal 3 171,81 (T) CHS 114,2x3,2 
 
De seguida é feita a verificação dos elementos ao Estado Limite Último. No caso 
dos banzos 6 e 7, visto fazerem parte do tramo B do pilar da fachada, faz- se a verificação 
de resistência considerando a interação entre os esforços provenientes das ações sobre os 
pórticos e do contraventamento. 
6.3.1. Verificação ao ELU 
 
A resistência ao esforço normal no montante 4 foi verificada no cálculo do 




Elementos 1 e 2 
 
Classificação da secção transversal 
Considerando o perfil CHS 114,3x3,2 em S275. Para elementos sujeitos a 
compressão uniforme, a condição a verificar para pertencer à classe 1 é: 𝑑𝑡 ≤ 50𝜀! 114,33,2 ≤ 50×0,92! 





35,72 < 42,32 
Verifica-se que a secção é da classe 1.  
 
Resistência à compressão 
O esforço normal máximo verificado para esta combinação e nesta barra é 68,86  𝑘𝑁 Os elementos solicitados à compressão deverão satisfazer a seguinte 
condição: 𝑁!"𝑁!,!" ≤ 1 
 
Para secções transversais das classes 1, 2 e 3: 𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!!  
 
Determinação do coeficiente de redução de encurvadura 𝝌 
 𝑙! = 3850  𝑚𝑚 𝑙! = 𝑙!" 
Esbelteza: 
𝜆 = 𝑙!"𝑖 = 385039,3 = 97,96 𝜆! = 86,81 
𝜆 = 𝜆𝜆! = 97,9686,81 = 1,13 
De acordo com o quadro 6.2 (4) considera-se a curva de encurvadura a: ∝= 0,21 𝜙 = 0,5 1+∝ 𝜆 − 0,2 + 𝜆! = 0,5 1+ 0,21 1,13− 0,2 + 1,13! = 1,24 





χ = 1𝜙 + 𝜙! − 𝜆! = 11,89+ 1,89! − 1,58! = 0,57 
 
𝑁!,!" = χ  𝐴  𝑓!𝛾!! = 0,57×1120×2751,1 = 159600  𝑁 = 159,6  𝑘𝑁 𝑁!"𝑁!,!" = 68,86159,6 = 0,43 < 1 
Elemento 6 
 Este componente é, simultaneamente, um elemento do contraventamento e do 
tramo B do pilar da fachada da estrutura resistente principal. Sendo assim deve ser 
verificada a estabilidade do perfil aos esforços normais introduzidos por ambos os sistemas 
quando ocorre vento longitudinal. 
Da análise de esforços na estrutura resistente principal, na Combinação 03, com 
ação de base vento longitudinal, verifica-se que este elemento se encontra à flexão e 
compressão: 𝑁!" = 106,33  𝑘𝑁 𝑀!,!" = 66,13  𝑘𝑁.𝑚 
O esforço de compressão para verificação de resistência é então agravado: 𝑁!" = 106,33+ 127,75 = 234,08  𝑘𝑁 
Para o cálculo relativo à flexão composta (flexão+compressão), recorde-se que e 𝑀!,!" = 66,13  𝑘𝑁.𝑚. 
 
Considerando, de forma conservadora, kyy = 1,5: 
 𝑁!"𝜒! ∙ 𝑁!"𝛾!! + 𝑘!! 𝑀!,!"𝜒!" ∙𝑀!,!"𝛾!! = 234,08×10
30,99×15900×2751,1 + 1,5 ∙ 66,13×10
60,97×2562×103×2751,1 =      = 0,219 < 1,0 
O tramo B, zona vertical, do pilar está assim verificada de acordo com o EC3. 
 





No caso do elemento 7 não é necessária a verificação pois como está em tração 
promove o alivio da compressão a que o elemento está sujeito na Combinação 03. 
 
6.3.1.2. Diagonal  
 
Elementos 3 e 8 
 
As diagonais do sistema de contravemtamento encontram-se em tração, pelo que o 
esforço normal resistente da secção, para todas as classes de secções, é dado por: 
O esforço normal máximo verificado é 171,81  𝑘𝑁. Considerando o perfil CHS 
139,7x3,2 em S275: 
𝑁!",!" = 𝐴  𝑓!𝛾!! = 1120×2751,1 ×10−3 = 280  𝑘𝑁 
 𝑁!"𝑁!",!" = 171,81280 = 0,61 < 1 
 
É verificado o critério de segurança ao ELU 
 
6.3.2. Verificação ao ELS 
 
Tal como para o contraventamento da cobertura, e considerando as mesmas 
condições limite, na tabela seguinte são apresentados os valores para a verificação ao ELS 
do contraventamento da fachada lateral: 
Tabela 6.5 – Flechas para os elementos do contraventamento lateral 
Elemento Peso próprio (kN/m) Comprimento 𝜹𝒎𝒂𝒙 (mm) 𝜹 (mm) 
Montante 0,229 9120 45,6 7,43 
Diagonal 0,086 9900 49,5 29,79 
 











7. Concepção e dimensionamento de ligações 
 
Após o dimensionamento dos elementos estruturais, é necessário estabelecer ligações 
que satisfaçam os pressupostos de rigidez e resistência assumidos no seu 
dimensionamento. 
Neste capítulo são projetadas ligações aparafusadas e soldadas, seguindo os 
pressupostos do Eurocódigo 3 Parte 1-8: Projeto de ligações. 
 
 
7.1. Ligação entre viga armada e pilar principal interior 
 
Esta ligação é articulada, assim sendo não há transmissão de momentos entre a viga e 
o pilar. De modo a haver liberdade de rotação esta ligação é feita através de uma cavilha. 
Os esforços máximos instalados ocorrem na Combinação 01- ação de base 
sobrecarga. Estes esforços traduzem-se em esforço de corte na ligação. Assim, para 
dimensionar esta ligação é necessário verificar a resistência ao corte da cavilha, e a 
resistência das chapas de olhal. 
 
Esforço de corte na cavilha: 
 
𝐹!,!" = 𝑁!"! + 𝑉!"! = 370,42! + 26,35! = 371,36  𝑘𝑁 
 
 
Opta-se por uma cavilha com diâmetro nominal d = 70 mm fabricada em aço S355, 
ou seja, 𝑓! = 355  𝑀𝑃𝑎 e 𝑓!" = 490  𝑀𝑃𝑎, diâmetro do furo 𝑑! = 72  𝑚𝑚. 
7.1.1. Verificação da chapa 
A ligação será realizada através de duas chapas sendo deste modo o esforço 
dividido equitativamente pelas duas chapas e assim considera-se espessuras de chapa 
menores de modo a facilitar a soldadura. Considera-se uma espessura de 15 mm para cada 





chapa. De acordo com o quadro 3.9 (5) tem-se: 
 
Figura 7.1 – Requisitos geométricos da chapa (5) 𝑎 ≥ 𝐹!"𝛾!!2𝑡  𝑓! + 2𝑑!3  
𝑎 ≥ 371,36×10!2 ×1,12×15×355 + 2×723  𝑎 ≥ 67,18  𝑚𝑚 
 
𝑐 ≥ 𝐹!"𝛾!!2𝑡  𝑓! + 𝑑!3  
𝑐 ≥ 371,36×10!2 ×1,12×15×355 + 723  𝑐 ≥ 43,18  𝑚𝑚 
7.1.2. Verificação da cavilha 
 
No cálculo da cavilha são efetuadas as verificações do quadro 3.10 (5). 
Resistência ao corte 
𝐹!,!" = 0,6  𝐴  𝑓!"𝛾!! ≥ 𝐹!,!" 
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(3) Quando uma junta é unicamente solicitada por um esforço de corte centrado, poderá admitir-se que o 
esforço é distribuído uniformemente entre as peças de ligação, desde que a dimensão e a classe destas peças 
sejam iguais. 
3.13 Ligações com cavilhas 
3.13.1 Generalidades 
(1) As cavilhas deverão ser imobilizadas sempre que haja o risco de se soltarem. 
(2) As ligações com cavilhas para as quais não é requerida qualquer capacidade de rotação poderão ser 
calculadas como ligações de um único parafuso, desde que o comprimento da cavilha seja inferior a 3 vezes 
o seu diâmetro, ver 3.6.1. Para todos os outros casos, deverá adoptar-se o método indicado em 3.13.2. 
(3) Nos elementos ligados com cavilhas, a geometria do elemento não reforçado que contém a furação 
destinada à cavilha deverá satisfazer os requisitos dimensionais indicados no Quadro 3.9. 
Quadro 3.9 – Requisitos geométricos para  elementos com extremidades ligadas por cavilhas 
Tipo A: Espessura dada t  
 
Ed M0 0 Ed M0 0
y y
2 :2 3 2 3
F d F da ct f t f
γ γ
≥ + ≥ +  





0,7 : 2,5Ft d tf
γ
≥ ≤  
(4) Os elementos ligados por cavilhas deverão ser dispostos de modo a evitar qualquer excentricidade, e as 
suas dimensões deverão ser suficientes para assegurar a transferência dos esforços entre a secção do furo e as 
secções afastadas dela. 





𝐹!,!" = 371,36  𝑘𝑁 
Como 𝐹!,!" < 𝐹!,!" a resistência ao corte é verificada. 
 
Resistência ao esmagamento 
𝐹!,!" = 1,5  𝑡  𝑑  𝑓!𝛾!! ≥ 𝐹!,!" 
𝐹!,!" = 1,5×15×70×3551,1 = 508295,45  𝑁 = 508,295  𝑘𝑁 
𝐹!,!" = 371,362 = 185,68  𝑘𝑁 
Como 𝐹!,!" < 𝐹!,!" a resistência ao esmagamento é verificada. 
 
Resistência à flexão da cavilha 
𝑀!" = 1,5  𝑊!"   𝑓!"𝛾!! ≥ 𝑀!" 
𝑊!" = 𝐼𝑑2 =
𝜋×70!64702 = 33685,7  𝑚𝑚! 
𝑀!" = 1,5×33685,7×3551,1 = 16306941  𝑁.𝑚 = 16,307  𝑘𝑁.𝑚 
 
Os momentos numa cavilha devem ser calculados admitindo a hipótese de as peças 
ligadas constituírem apoios simples. O momento fletor instalado é calculado de acordo 
com a expressão fornecida no EC3. Na figura apresenta-se o esquema de ligação e a 









Figura 7.2 – Momento fletor numa cavilha (5) 
 
𝑀!" = 𝐹!"8    𝑏 + 4𝑐 + 2𝑎 = 371,36×10!8    30+ 4×5+ 2×15 = 3713600  𝑁.𝑚= 3,714  𝑘𝑁.𝑚 
Como 𝑀!" < 𝑀!" a resistência à flexão é verificada. 
 
Resistência da cavilha a uma combinação de esforço de corte com flexão 𝑀!"𝑀!" ! + 𝐹!,!"𝐹!,!" ! ≤ 1 3,714  16,307 ! + 371,361810,31 ! = 0,09 < 1 
logo a resistência é verificada. 
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Figura 3.11 – Momento flector numa cavilha 
4 Ligações soldadas 
4.1  Generalidades 
(1) O dispost  nesta secção aplica-se a aços de construção soldáveis que respeitem a EN 1993-1-1 e a 
espessuras de material iguais ou superiores a 4 mm. Aplica-se, também, às ligações nas quais as propriedades 
mecânicas do metal de adição são compatíveis com as do metal base, ver 4.2. 
No caso de soldaduras num material de menor espessura, deverá fazer-se referência à EN 1993-1-3 e para 
soldaduras em perfis tubulares estruturais com espessuras iguais ou superiores a 2,5 mm são fornecidas 
recomendações na secção 7 da presente Norma. 
Para a soldadura de pernos, deverá fazer-se referência à EN 1994-1-1. 
NOTA: Nas normas EN ISO 14555 e EN ISO 13918 estão indicadas recomendações adicionais sobre a soldadura de pernos. 
(2)P As soldaduras sujeitas a fadiga devem também satisfazer os princípios estabelecidos na EN 1993-1-9. 
(3) Salvo especificação em contrário, é, em geral, necessário o nível de qualidade C de acordo com a 
EN ISO 25817. A frequência de inspecção das soldaduras deverá ser especificada de acordo com as regras de 
1.2.7 - Normas de referência, Grupo 7. O nível de qualidade das soldaduras deverá ser escolhido de acordo 
com a EN ISO 25817. Para o nível de qualidade das soldaduras utilizadas nas estruturas sujeitas à fadiga, ver 
a EN 1993-1-9. 
(4) O arranque lamelar deverá ser evitado. 
(5) Na EN 1993-1-10 são fornecidas indicações relativamente ao arranque lamelar. 






Figura 7.3 – Geometria da ligação entre viga armada e pilar principal interior 
  





7.2. Ligação soldada entre os nós da treliça 
 
As juntas soldadas de vigas trianguladas formadas por diagonais tubulares e cordas 
em perfil em I ou H são regulamentadas pelo capitulo 7.6 do Eurocódigo 3 Parte 1-8, onde 
se definem os critérios eventualmente aplicáveis à ligação. 
O quadro 7.20 estabelece os parâmetros da ligação que permitem a aplicação do 
disposto no quadro 7.21, onde se estabelecem os possíveis modos de ruína para várias 
ligações. Para ligações em K entre diagonais SHS e cordas em H ou I é possível recorrer ao 
quadro 7.21 se: 𝑑! ≤ 400  𝑚𝑚 
diagonal em compressão ℎ!𝑡! ≤ 35 
diagonal em tração ℎ!𝑡! ≤ 35 
Caso se verifiquem os parâmetros anteriores o quadro 7.21 indica que, devem ser 
verificados os modos de ruina: plastificação da alma da corda, rotura do elemento diagonal 
e corte da corda. A junta é solicitada pelos esforços normais N1 e N2 de acordo com a 
figura. 
Figura 7.4 – Ligação em K com espaçamento g, diagonais SHS e corda H ou I (5). 
 
 
Na ligação em analise: 





O nó mais esforçado da viga armada é o 23 (ou 52), para os esforços resultantes da 
combinação 02 – vento transversal, tendo como diagonais 1 e 2 os elementos 29 e 32, 
respetivamente. 
 
Tabela 7.1 – Dados geométricos para verificação da ligação 
tw tf b0 dw t1 b1 θ1 t2 b2 θ2 g 
6,5 10 200 170 5 140 54 5 140 43 ≈ 0 
 
Esforços resultantes da Combinação 02 nas diagonais 1 e 2 são: 𝑁!,!" = 77,54  𝑘𝑁 (compressão) 𝑁!,!" = 114,41  𝑘𝑁 (tração) 
Verifique-se então se é possível aplicar as indicações do quadro 7.21: 
 𝑑! = 170  𝑚𝑚 < 400  𝑚𝑚 
diagonal em compressão ℎ!𝑡! = 1405 = 28 < 35 
diagonal em tração ℎ!𝑡! = 1405 = 28 < 35 
O quadro 7.21 é aplicável. É então necessário verificar os modos de ruina previstos. 
 
Plastificação da alma da corda 
 
Para verificar este modo de ruina é necessário satisfazer a seguinte condição: 
 
𝑁!,!" = 𝑓!!𝑡!𝑏!𝑠𝑒𝑛(𝜃!)𝛾!! ≥ 𝑁!,!" 
em que: 





𝑏! = ℎ!𝑠𝑒𝑛𝜃! + 5 𝑡! + 𝑟 = 140𝑠𝑒𝑛54+ 5 10+ 18 = 313,05  𝑚𝑚 
mas 𝑏! ≤ 2𝑡! + 𝑡! + 𝑟  2𝑡! + 𝑡! + 𝑟 = 2×10+ 10+ 18 = 300 
logo  𝑏! = 300  𝑚𝑚 
 
𝑁!,!" = 275×6,5×300𝑠𝑒𝑛(54)1 = 662841,45  𝑁 = 622,841  𝑘𝑁 
 
Para o elemento 2: 
 
𝑁!,!" = 275×6,5×300𝑠𝑒𝑛(43)1 = 786292,21  𝑁 = 786,292  𝑘𝑁 
Como 𝑁!,!" > 𝑁!,!" e 𝑁!,!" > 𝑁!,!" não ocorre plastificação da alma da corda. 
Está assim verificado este modo de ruina. 
 
Rotura do elemento diagonal 
 Não é necessário verificar este modo de ruina caso sejam satisfeitas as seguintes 
condições: 𝑔𝑡! ≤ 20− 28𝛽 𝛽 ≤ 1− 0,03𝛾 
em que  𝛽 = 𝑏! + 𝑏! + ℎ! + ℎ!4𝑏! = 140+ 140+ 140+ 1404×200 = 0,7 𝛾 = 𝑏!2𝑡! = 2002×10 = 10 
As condições são satisfeitas, logo não é necessário verificar este modo de ruina. 
 






Corte da corda 
Para verificar este modo de ruina é necessário satisfazer a seguinte condição: 
 
𝑁!,!" = 𝑓!!𝐴!3𝑠𝑒𝑛(𝜃!)𝛾!! ≥ 𝑁!,!" 
𝑁!,!" = 275×18083𝑠𝑒𝑛(54)1 = 354823  𝑁 = 354,8  𝑘𝑁 
𝑁!,!" = 275×18083𝑠𝑒𝑛(43)1 = 420907,9  𝑁 = 420,9  𝑘𝑁 
Como 𝑁!,!" > 𝑁!,!" e 𝑁!,!" > 𝑁!,!" não ocorre corte da corda. Está assim 
verificado este modo de ruina. 
Deste modo está assegurada a resistência do nó. Falta, no entanto, determinar o 
cordão de soldadura que faz a ligação dos elementos nesta junta. 
A resistência de um cordão de soldadura por unidade de comprimento é suficiente 
se, a resultante de todas as forças por unidade de comprimento transmitidas pela soldadura 
não for superior à sua resistência de cálculo 𝐹!,!": 𝐹!,!" = 𝑓!!.!   𝑎 
Em que: 𝑓!".! - valor de cálculo da tensão resistente ao corte da soldadura. 
𝑓!".! = 𝑓!3𝛽!   𝛾!!  
de acordo com o quadro 4.1 (5) 𝛽! = 0,85 para aços S275. 𝑎- espessura do cordão, genericamente corresponde à dimensão representada na 
figura. 





Figura 7.5 – Dimensão característica “a” de um cordão de soldadura (5) 
 
  O comprimento efetivo do cordão a considerar em ligações entre perfis tubulares 
com juntas em K é : 
𝑙!"" = 2ℎ!𝑠𝑒𝑛(𝜃!)+ 2𝑏! 
 
Voltando ao nó considerado anteriormente, para o elemento 1, SHS 140x140x5: 
𝑙!"" = 2×140𝑠𝑒𝑛(54)+ 2×140 = 629,1  𝑚𝑚 
O esforço resultante transmitido pelo elemento é igual ao esforço normal a que está 
submetido para a combinação crítica. Tendo em conta o comprimento efetivo: 
𝐹!,!" = 77,5×10!629,1 = 123,26  𝑁/𝑚𝑚 
Considerando um cordão de soldadura com a=5 mm, a resistência de cálculo do 
cordão é: 
𝑓!".! = 43030,85×1,25 = 233,66  𝑁/𝑚𝑚! 𝐹!,!" = 233,66×5 = 1168,3  𝑁/𝑚𝑚 
Como se pode observar 𝐹!,!" > 𝐹!,!" logo a ligação resiste ao esforço de cálculo. 
Para o elemento 2, SHS 140x140x5: 
𝑙!"" = 2×140𝑠𝑒𝑛(43)+ 2×140 = 690,6  𝑚𝑚 

















Figura 4.4 – Espessura de um cordão de soldadura com elevada penetração 
4.5.3 Valor de cálculo da resistência de um cordão de ângulo 
4.5.3.1 Generalidades 
(1) O valor de cálculo da resistência de um cordão de ângulo deverá ser determinado ou pelo método 
direccional de 4.5.3.2 ou pelo método simplificado de 4.5.3.3. 
4.5.3.2 Método direccional 
(1) Neste mét do, os esforços transmitidos por unidade de comprimento da soldadura são decompostos em 
componentes paralelas e transversais ao eixo longitudinal da soldadura e, posteriormente, nos componentes  
perpendiculares e transversais ao plano que define a espessura do cordão. 
(2)  O valor de cálculo da área efectiva do cordão, Aw, deverá ser considerado igual a Aw = ∑a ℓeff. 
(3) Para efeito do cálculo deverá admitir-se que a área efectiva do cordão está concentrada na sua raiz. 
(4) Admite-se uma distribuição uniforme de tensões na espessura do cordão de soldadura, o que conduz às 
tensões normais e às tensões de corte representadas na Figura 4.5, com as designações seguintes: 
– σ┴ tensão normal perpendicular à espessura; 
–  σ║ tensão normal paralela ao eixo da soldadura; 
–  τ┴ tensão tangencial (no plano da espessura) perpendicular ao eixo da soldadura; 
–  τ║ tensão tangencial (no plano da espessura) paralela ao eixo da soldadura. 
 
Figure 4.5 – Tensões no plano que define um cordão de ângulo 
(5) Para determinação do valor de cálculo da resistência da soldadura não é tida em conta a tensão normal σ║ 
paralela ao eixo da soldadura. 





𝐹!,!" = 114,41×10!690,6 = 165,67  𝑁/𝑚𝑚 𝐹!,!" = 1168,3  𝑁/𝑚𝑚 
Como se pode observar 𝐹!,!" > 𝐹!,!". Verifica-se que também neste caso a 
ligação resiste ao esforço de cálculo. 
  





7.3. Ligação entre viga armada e pilar da fachada  
 
Na combinação de ações critica para o dimensionamento desta ligação, que é a 
combinação 03 – ação de base vento longitudinal, os esforços no nó da ligação são: 𝑀 = 27,74  𝑘𝑁.𝑚 𝑁! = 214,17  𝑘𝑁  (𝐶) 𝑉! = 25,34  𝑘𝑁   𝑁!! = 375,05  𝑘𝑁  (𝑇) 
 
A figura seguinte representa a geometria da ligação: 
Figura 7.6 – Geometria da ligação viga armada – pilar da fachada e mecanismo de 
deformação do nó rígido 
 
Como as barras 7 e 11 tem uma inclinação α e β em relação ao pilar, é necessário 
projetar os esforços no sistema de eixos adequado. Desta forma os esforços atuantes na 
ligação são: 
 𝑀!" = 27,74  𝑘𝑁.𝑚 𝑁!" = 𝑁!!×𝑠𝑒𝑛 39,75 − 𝑁!×𝑠𝑒𝑛 65,39 + 𝑉! cos 65,39 = 22,63  𝑘𝑁 





𝑉!" = 𝑁!!×𝑐𝑜𝑠 39,75 − 𝑁!×𝑐𝑜𝑠 65,39 + 𝑉! 𝑠𝑒𝑛 65,39 = 136,49  𝑘𝑁   
 𝑀!" + 𝑁!"×ℎ! = 𝐹!×ℎ! + 𝐹!×ℎ! + 𝐹!×ℎ! + 𝐹!×ℎ! 𝑀!" + 𝑁!"×ℎ! = 𝐹!ℎ! (ℎ!! + ℎ!! + ℎ!! + ℎ!!) 27,74×10! + 22,63×201,54 = 𝐹!ℎ! (353,08! + 253,08! + 150! + 50!) 
De onde resulta: 𝐹! = 53,36  𝑘𝑁 𝐹! = 38,25  𝑘𝑁 𝐹! = 22,67  𝑘𝑁 𝐹! = 7,56  𝑘𝑁 
e a resultante 𝐹!: 𝐹! = 𝐹! + 𝐹! + 𝐹! + 𝐹! − 𝑁!" 𝐹! = 53,36+ 38,25+ 22,67+ 7,56− 22,63 = 99,21  𝑘𝑁 
 
São assim conhecidos os esforços sobre cada linha de parafusos, o que permite 
efetuar o dimensionamento da ligação. 
7.3.1. Disposição dos furos para os parafusos 
 
Os parafusos são dispostos tendo em consideração as indicações do quadro 3.3 (5) 
sendo o diâmetro dos furos 𝑑! = 22  𝑚𝑚: 
Distância à extremidade: 𝑒! ≥ 1,2  𝑑! 𝑒! ≥ 26,4  𝑚𝑚 
Distância ao bordo lateral: 𝑒! ≥ 1,2  𝑑! 𝑒! ≥ 26,4  𝑚𝑚 
Distância entre eixos: 
 𝑝! ≥ 2,2  𝑑! 





𝑝! ≥ 48,4  𝑚𝑚 
7.3.2. Pré-dimensionamento dos parafusos 
 
Parafusos M20, classe 8.8. Tensão de rotura 𝑓!"= 800 MPa; diâmetro nominal d = 
20 mm; diâmetro do furo d0 = 22 mm; secção resistente à tração As = 245 mm2; secção 
resistente ao corte A = 314 mm2. 
 
Resistência à tração 
Do quadro 3.4 (5): 𝐹!,!" = 𝑘!  𝑓!"  𝐴!𝛾!! = 0,9×800×245  1,25 = 141120  𝑁 = 141,12  𝑘𝑁 𝐹!,!" ≥ 𝐹!2  53,632 = 26,82  𝑘𝑁 141,12  𝑘𝑁 > 26,82  𝑘𝑁 
Resistência ao corte 
Admitindo que só uma linha de parafusos resiste ao corte. Do quadro 3.4 (5): 𝐹!,!" = ∝!   𝑓!"  𝐴𝛾!! = 0,6×800×314  1,25 ×10!! = 120,6  𝑘𝑁 𝑉!"2 = 136,492 = 68,25  𝑘𝑁 < 𝐹!,!" 
7.3.3. Resistência ao corte da alma do pilar 
 𝑉!",!" = 𝑓!  𝐴!3  𝛾!! = 275×5733  3×1,1 ×10!! = 827,49  𝑘𝑁 𝐹! = 99,21  𝑘𝑁 < 𝑉!",!" 









7.3.4. Resistência da placa de testa 
 
No dimensionamento do nó rígido é adotada a metodologia do Eurocódigo 3, que 
consiste em determinar a resistência da flange da placa de testa através da análise de 
sucessivas flanges T equivalentes. A resistência da ligação é função da resistência de cada 
uma das fiadas de parafusos e do modo de ruina previsto. Considerando quatro linhas de 
parafusos M20 da classe 8.8, a geometria da ligação é representada na figura 7.7. 
 
 
Figura 7.7 – Geometria da ligação viga armada – pilar da fachada 
Considerando uma placa de testa com as dimensões 455x220x20 em S275, soldada 
às barras da viga armada por meio de um cordão continuo com 7 mm de garganta, nos 
banzos e 5 mm na alma. 
 
1ª e 4ª linhas de parafusos 
No caso destas linhas de parafusos o comprimento característico é dado pelo menor 
dos seguintes valores. 
De acordo com o quadro 6.6 (5): 
Padrão circular de rotura: 𝑙!"",!" = 2𝜋𝑚 
Padrão não circular de rotura: 





𝑙!"",!" =∝ 𝑚 
 
Em que: 𝑚 = 70− 0,8𝑎 2+ 𝑡!2 = 70− 0,8×5× 2+ 6,52 = 61,09  𝑚𝑚 𝑚! = 50− 0,8𝑎 2 = 50− 0,8×7× 2 = 42,08  𝑚𝑚 𝑒 = 𝑛 = 40  𝑚𝑚 ∝ depende de 𝜆!  e 𝜆!, 
 𝜆! = 𝑚𝑚 + 𝑒 = 61,0961,09+ 40 = 0,6 𝜆! = 𝑚!𝑚 + 𝑒 = 42,0861,09+ 40 = 0,42 
Recorrendo ao gráfico da figura 6.11 (5) ∝≈ 5,5 𝑙!"",!! = 2𝜋𝑚 = 2𝜋×61,09 = 383,84  𝑚𝑚 𝑙!"",!" = 5,5×61,09 = 336  𝑚𝑚 
logo, 𝑙!"" = 336  𝑚𝑚 
 
O momento plástico é dado pela equação seguinte: 
 𝑀!",!" = 0,25  𝑙!""  𝑡!!  𝑓!𝛾!! = 0,25  ×336×  20!×2751,1 ×10!! = 8,4  𝑘𝑁.𝑚 
 
Modos de ruina 
 
Modo 1: Plastificação total do banzo 
 𝐹!,!,!" = 4  𝑀!",!"𝑚 = 4  ×8,4×10!  61,09 = 550  𝑘𝑁 
 





Modo 2: Rotura dos parafusos com plastificação do banzo 
 𝐹!,!,!" = 2  𝑀!",!" + 𝑛∑𝐹!,!"𝑚 + 𝑛 = 2  ×8,4×10! + 40×2×141,1261,09+ 40 = 277,87  𝑘𝑁 
 
Modo 3: Rotura dos parafusos 
 𝐹!,!,!" = ∑𝐹!,!" = 2×141,12 = 282,24  𝑘𝑁 
 
Logo para a 1ª e 4ª linha de parafusos tem-se 𝐹!,!" = 277,87  𝑘𝑁  
 
2ª e 3ª linhas de parafusos 
No caso destas linhas de parafusos o comprimento característico é dado pelo menor 
dos seguintes valores: 
De acordo com o quadro 6.6 (5): 
Padrão circular de rotura: 𝑙!"",!" = 2𝑝 
Padrão não circular de rotura: 𝑙!"",!" = 𝑝 
 
Em que: 𝑝 = 100+ 103,082 = 101,5  𝑚𝑚 𝑙!"",!" = 2𝑝 = 2×101,5 = 203  𝑚𝑚 𝑙!"",!" = 𝑝 = 101,5  𝑚𝑚 
logo, 𝑙!"" = 101,5  𝑚𝑚 
 
O momento plástico é dado pela equação seguinte: 
 





𝑀!",!" = 0,25  𝑙!""  𝑡!!  𝑓!𝛾!! = 0,25  ×101,5×  20!×2751,1 ×10!! = 2,54  𝑘𝑁.𝑚 
Modos de ruina 
Modo 1: Plastificação total do banzo 𝐹!,!,!" = 4  𝑀!",!"𝑚 = 4  ×2,54×10!  61,09 = 166,31  𝑘𝑁 
Modo 2: Rotura dos parafusos com plastificação do banzo 
 𝐹!,!,!" = 2  𝑀!",!" + 𝑛∑𝐹!,!"𝑚 + 𝑛 = 2  ×2,54×10! + 40×2×141,1261,09+ 40 = 161,93  𝑘𝑁 
 
Modo 3: Rotura dos parafusos 𝐹!,!,!" = ∑𝐹!,!" = 2×141,12 = 282,24  𝑘𝑁 
 
Logo para a 2ª e 4ª linha de parafusos o esforço máximo suportado é 𝐹!,!" =161,93  𝑘𝑁  
7.3.5. Resistência da ligação aparafusada 
 
Após serem determinados os valores do esforços resistentes de cada linha de 
parafusos é possível verificar que os esforços de cálculo para cada linha são inferiores 
Figura 7.8 – Esforços na ligação 






O esforço máximo de cálculo por parafuso, tendo em conta o esforço máximo 
resistente na flange equivalente é dado por: 
𝐹!,!" = 277,872 = 138,94  𝑘𝑁 𝐹!,!" ≤ 𝐹!,!" 138,94  𝑘𝑁 ≤ 141,12  𝑘𝑁 
Resistência ao corte 
O esforço de corte é dado em função do numero de parafusos da ligação. Sendo 
assim o esforço de corte é dado por: 
𝐹!,!" = 𝑉!"𝑛! = 136,498 = 17,06  𝑘𝑁 
de acordo com o quadro 3.4 (5): 
𝐹!,!" = ∝!   𝑓!"  𝐴𝛾!! = 0,6×800×3141,25 ×10!! = 120,58  𝑘𝑁 𝐹!,!" < 𝐹!,!" 
Resistência dos parafusos à combinação de corte com tração 
 Os parafusos que estejam sujeitos, simultaneamente, ao corte e à tração, devem 
satisfazer a seguinte condição do quadro 3.4 (5): 𝐹!,!"𝐹!,!" + 𝐹!,!"1,4𝐹!,!" ≤ 1 17,06120,58+ 138,941,4×141,12 = 0,84 < 1 
Está assim verificada a resistência dos parafusos. 
 
Resistência ao esmagamento 
A resistência ao esmagamento, indicada no quadro 3.4 (5), é determinada através 
de: 





𝐹!,!" = 2,5  𝛼!  𝑓!  𝑑  𝑡  𝛾!!  
Em que 𝛼! é o menor dos seguintes valores: 𝑒!3  𝑑! = 75,963×22 = 1,15 𝑝!3  𝑑! − 0,25 = 1003×22− 0,25 = 1,27 𝑓!"𝑓! = 800430 = 1,86 1 
Neste caso, 𝛼! = 1 
Sendo a espessura mínima a do banzo do pilar, t =19 mm, a resistência é dada por: 
𝐹!,!" = 2,5×1×430×20×19  1,25 ×10!! = 326,8  kN 𝐹!,!" > 𝐹!,!" 326,8  kN > 17,06    kN 
E assim o critério especificado é respeitado. 
  





7.4. Ligação entre pilar da fachada de empena e viga  
 
Na combinação de ações critica para o dimensionamento desta ligação, que é a 
combinação 03 – ação de base vento longitudinal, os esforços no nó da ligação são: 𝑀 = 3,07  𝑘𝑁.𝑚 𝑁 = 14,00  𝑘𝑁  (𝑇) 𝑉 = 4,98  𝑘𝑁   
 
Na figura seguinte é representada a geometria da ligação: 
 
Figura 7.9 – Geometria da ligação viga armada – pilar da fachada e mecanismo de 
deformação do nó rígido 
 
Como a viga tem uma inclinação em relação ao pilar ao pilar, é necessário projetar os 
esforços no sistema de eixos adequado. Desta forma os esforços atuantes na ligação são: 
 𝑀!" = 3,07  𝑘𝑁.𝑚 𝑁!" = 𝑁×𝑠𝑒𝑛 65,39 + 𝑉 cos 65,39 = 14,80  𝑘𝑁 𝑉!" = 𝑁×𝑐𝑜𝑠 65,39 + 𝑉 𝑠𝑒𝑛 65,39 = 10,36  𝑘𝑁   





 𝑀!" + 𝑁!"×ℎ! = 𝐹!×ℎ! + 𝐹!×ℎ! + 𝐹!×ℎ! 𝑀!" + 𝑁!"×ℎ! = 𝐹!ℎ! (ℎ!! + ℎ!! + ℎ!!) 3,07×10! + 14,80×150 = 𝐹!ℎ! (277,25! + 150! + 22,75!) 
De onde resulta: 𝐹! = 14,68  𝑘𝑁 𝐹! = 7,94  𝑘𝑁 𝐹! = 1,21  𝑘𝑁 
e a resultante 𝐹!: 𝐹! = 𝐹! + 𝐹! + 𝐹! − 𝑁!" 𝐹! = 14,68+ 7,94+ 1,21− 14,80 = 9,03  𝑘𝑁 
 
São assim conhecidos os esforços sobre cada linha de parafusos, o que permite 
efetuar o dimensionamento da ligação. 
7.4.1. Disposição dos furos para os parafusos 
 
Os parafusos são dispostos tendo em consideração as indicações do quadro 3.3 (5) 
sendo o diâmetro dos furos 𝑑! = 14  𝑚𝑚: 
Distância à extremidade: 𝑒! ≥ 1,2  𝑑! 𝑒! ≥ 16,8  𝑚𝑚 
Distância ao bordo lateral: 𝑒! ≥ 1,2  𝑑! 𝑒! ≥ 16,8  𝑚𝑚 
Distância entre eixos: 
 𝑝! ≥ 2,2  𝑑! 𝑝! ≥ 30,8  𝑚𝑚 





7.4.2. Pré-dimensionamento dos parafusos 
 
Parafusos M12, classe 5.6. Tensão de rotura 𝑓!"= 500 MPa; diâmetro nominal d = 
12 mm; diâmetro do furo d0 = 14 mm; secção resistente à tração As = 84,4 mm2; secção 
resistente ao corte A = 113 mm2. 
Resistência à tração 
Do quadro 3.4 (5): 𝐹!,!" = 𝑘!  𝑓!"  𝐴!𝛾!! = 0,9×500×84,4  1,25 = 30384  𝑁 = 30,38  𝑘𝑁 𝐹!,!" ≥ 𝐹!2  14,682 = 7,34  𝑘𝑁 30,38  𝑘𝑁 > 7,34  𝑘𝑁 
Resistência ao corte 
Admitindo que só uma linha de parafusos resiste ao corte. Do quadro 3.4 (x): 𝐹!,!" = ∝!   𝑓!"  𝐴𝛾!! = 0,6×500×113  1,25 ×10!! = 27,12  𝑘𝑁 𝑉!"2 = 10,362 = 5,18  𝑘𝑁 < 𝐹!,!" 
7.4.3. Resistência ao corte da alma do pilar 
 𝑉!",!" = 𝑓!  𝐴!3  𝛾!! = 275×5733  3×1,1 ×10!! = 827,49  𝑘𝑁 𝐹! = 9,03  𝑘𝑁 < 𝑉!",!" 
Logo não é necessário reforço na alma do pilar. 
 
7.4.4. Resistência da placa de testa 
 
No dimensionamento do nó rígido é adotada a metodologia do Eurocódigo 3, que 
consiste em determinar a resistência da flange da placa de testa através da análise de 
sucessivas flanges T equivalentes. A resistência da ligação é função da resistência de cada 





uma das fiadas de parafusos e do modo de ruina previsto. Considerando três linhas de 
parafusos M12 da classe 5.6, a geometria da ligação é representada na figura 7.10. 
 
 
Figura 7.10 – Geometria da ligação viga armada – pilar da fachada 
Considerando uma placa de testa com as dimensões 300x220x15 em S275, soldada 
à viga por meio de um cordão continuo com 7 mm de garganta, nos banzos e 5 mm na 
alma. 
 
1ª e 3ª linhas de parafusos 
No caso destas linhas de parafusos o comprimento característico é dado pelo menor 
dos seguintes valores. 
De acordo com o quadro 6.6 (5): 
Sendo: 𝑚! = 27,75− 0,8𝑎 2+ 𝑡!2 = 27,75− 0,8×5× 2+ 102 = 20,09  𝑚𝑚 𝑒! = 22,75  𝑚𝑚 𝑒 = 40  𝑚𝑚 𝑏! = 220  𝑚𝑚 𝑤 = 140  𝑚𝑚 






Padrão circular de rotura, 𝑙!"",!" é o menor de: 2𝜋𝑚! = 2𝜋×20,09 = 126,23  𝑚𝑚 𝜋𝑚! + 𝑤 = 𝜋×20,09+ 140 = 203,11  𝑚𝑚 𝜋𝑚! + 2𝑒 = 𝜋×20,09+ 2×40 = 143,11  𝑚𝑚 
 
 
Padrão não circular de rotura, 𝑙!"",!" é o menor de: 4𝑚! + 1,25𝑒! = 4×20,09+ 1,25×22,75 = 108,80  𝑚𝑚 𝑒 + 2𝑚! + 0,625𝑒! = 40+ 2×20,09+ 0,625×22,75 = 94,40  𝑚𝑚 0,5𝑏! = 0,5×220 = 110  𝑚𝑚 0,5𝑤 + 2𝑚! + 0,625𝑒! = 0,5×140+ 2×20,09+ 0,625×22,75 = 133,56  𝑚𝑚 
 
logo, 𝑙!"" = 94,40  𝑚𝑚 
 
O momento plástico é dado pela equação seguinte: 
 𝑀!",!" = 0,25  𝑙!""  𝑡!!  𝑓!𝛾!! = 0,25  ×94,40×  15!×2751,1 ×10!! = 1,33  𝑘𝑁.𝑚 
 
Modos de ruina 
 
Modo 1: Plastificação total do banzo 
 𝐹!,!,!" = 4  𝑀!",!"𝑚! = 4  ×1,33×10!  20,09 = 264,81  𝑘𝑁 
 
Modo 2: Rotura dos parafusos com plastificação do banzo 
 𝑛 = 𝑒! mas 𝑛 ≤ 1,25  𝑚!, 𝑛 = 22,75  𝑚𝑚 





 𝐹!,!,!" = 2  𝑀!",!" + 𝑛∑𝐹!,!"𝑚! + 𝑛 = 2  ×1,33×10! + 22,75×2×30,3820,09+ 22,75 = 94,36  𝑘𝑁 
 
Modo 3: Rotura dos parafusos 
 𝐹!,!,!" = ∑𝐹!,!" = 2×30,38 = 60,76  𝑘𝑁 
 
Logo para a 1ª e 3ª linha de parafusos tem-se 𝐹!,!" = 60,76  𝑘𝑁  
 
2ª linha de parafusos 
No caso destas linhas de parafusos o comprimento característico é dado pelo menor 
dos seguintes valores. 
De acordo com o quadro 6.6 (5): 
Padrão circular de rotura: 𝑙!"",!" = 2𝜋𝑚 
Padrão não circular de rotura: 𝑙!"",!" =∝ 𝑚 
 
Em que: 𝑚 = 70− 0,8𝑎 2+ 𝑡!2 = 70− 0,8×5× 2+ 6,52 = 61,09  𝑚𝑚 𝑚! = 99,5− 0,8𝑎 2 = 99,5− 0,8×7× 2 = 91,58  𝑚𝑚 𝑒 = 𝑛 = 40  𝑚𝑚 ∝ depende de 𝜆!  e 𝜆!, 
 𝜆! = 𝑚𝑚 + 𝑒 = 61,0961,09+ 40 = 0,6 𝜆! = 𝑚!𝑚 + 𝑒 = 91,5861,09+ 40 = 0,91 
 
Recorrendo ao gráfico da figura 6.11 (5) ∝≈ 4,8 





𝑙!"",!" = 2𝜋𝑚 = 2𝜋×61,09 = 383,84  𝑚𝑚 𝑙!"",!" =∝ 𝑚 = 4,8×61,09 = 293,23  𝑚𝑚 
logo, 𝑙!"" = 293,23  𝑚𝑚 
 
O momento plástico é dado pela equação seguinte: 
 𝑀!",!" = 0,25  𝑙!""  𝑡!!  𝑓!𝛾!! = 0,25  ×293,93×  15!×2751,1 ×10!! = 4,12  𝑘𝑁.𝑚 
 
Modos de ruina 
 
Modo 1: Plastificação total do banzo 
 𝐹!,!,!" = 4  𝑀!",!"𝑚 = 4  ×4,12×10!  61,09 = 269,77  𝑘𝑁 
 
Modo 2: Rotura dos parafusos com plastificação do banzo 
 𝐹!,!,!" = 2  𝑀!",!" + 𝑛∑𝐹!,!"𝑚 + 𝑛 = 2  ×4,12×10! + 40×2×30,3861,09+ 40 = 105,55  𝑘𝑁 
 
Modo 3: Rotura dos parafusos 
 𝐹!,!,!" = ∑𝐹!,!" = 2×30,38 = 60,76  𝑘𝑁 
 
Logo para a 2ª linha de parafusos o esforço máximo suportado é 𝐹!,!" = 60,76  𝑘𝑁. 
 
7.4.5. Resistência da ligação aparafusada 
 





Após serem determinados os valores do esforços resistentes de cada linha de 
parafusos é possível verificar que os esforços de cálculo para cada linha são inferiores, 
como representado na figura 7.11. Esforços resistentes dentro de parênteses. 
Figura 7.11 – Esforços na ligação 
 
O esforço máximo de cálculo por parafuso, tendo em conta o esforço máximo 
resistente na flange equivalente e o modo de rotura, é dado por: 
𝐹!,!" = 60,762 = 30,38  𝑘𝑁 
Resistência ao corte 
O esforço de corte é dado em função do número de parafusos da ligação. Sendo 
assim o esforço de corte é dado por: 
𝐹!,!" = 𝑉!"𝑛! = 10,368 = 1,3  𝑘𝑁 
de acordo com o quadro 3.4 (5): 
𝐹!,!" = ∝!   𝑓!"  𝐴𝛾!! = 0,6×500×113  1,25 ×10!! = 27,12  𝑘𝑁 𝐹!,!" < 𝐹!,!" 
Resistência dos parafusos à combinação de corte com tração 
 Os parafusos que estejam sujeitos, simultaneamente, ao corte e à tração, devem 
satisfazer a seguinte condição do quadro 3.4 (5): 





𝐹!,!"𝐹!,!" + 𝐹!,!"1,4𝐹!,!" ≤ 1 1,327,12+ 14,661,4×30,38 = 0,42 < 1 
Está assim verificada a resistência dos parafusos. 
 
Resistência ao esmagamento 
A resistência ao esmagamento, indicada no quadro 3.4 (5), é determinada através 
de: 
𝐹!,!" = 2,5  𝛼!  𝑓!  𝑑  𝑡  𝛾!!  
Em que 𝛼! é o menor dos seguintes valores: 𝑒!3  𝑑! = 22,753×14 = 0,54 𝑝!3  𝑑! − 0,25 = 127,253×14 − 0,25 = 2,79 𝑓!"𝑓! = 500430 = 1,16 1 
Neste caso, 𝛼! = 0,54 
Sendo a espessura mínima a da chapa de ligação, t =15 mm, a resistência é dada por: 
𝐹!,!" = 2,5×1×430×12×15  1,25 ×10!! = 154,8  kN 𝐹!,!" > 𝐹!,!" 154,8  kN > 10,36    kN 
E assim o critério especificado é respeitado. 











7.5. Ligações nos contraventamentos 
 
As ligações nos sistemas de contraventamento são articuladas, tal como foi assumido 
do seu dimensionamento. Os elementos que constituem os contraventamentos estão 
sujeitos apenas a esforço normal, que se traduz em esforço de corte na ligação. Deste 
modo, para dimensionar estas ligações é necessário verificar a resistência ao corte do 
parafuso, e a resistência das chapas de olhal e “Gousset”. 
O cruzamento das diagonais nos sistemas de contraventamento torna necessário a 
existência de uma ligação na zona de cruzamento, também articulada, realizada através de 
uma chapa com as características das chapas “Gousset” dimensionadas. 
De modo a favorecer a facilidade de construção, é dimensionada a chapa de olhal e 
parafuso para a solicitação mais critica, mantendo uniforme o tipo de chapa e parafuso nas 
restantes ligações de diagonais e montantes. Considera-se espessura da chapa “Gousset” 
igual à maior espessura das chapas de olhal. 
Nas diagonais do contraventamento lateral (CHS 114,3x3,2), o esforço normal 
máximo é: 𝑁!" = 171,81  𝑘𝑁 
Considerando de um parafuso da classe 8.8, determina-se a área mínima necessária 
para resistir a esta solicitação: 
𝐹!,!" = 0,6  𝑓!"  𝐴  𝛾!!  𝐹!,!" ≥ 𝐹!,!" 0,6×800×𝐴  1,25 ≥ 171,81×10! 𝐴 ≥ 447,42  𝑚𝑚! 
São então selecionados parafusos M30, com 𝐴 = 561  𝑚𝑚!. 
𝐹!,!" = 0,6×800×561  1,25 ×10!! = 215,42  𝑘𝑁 
Após ser definido o parafuso a utilizar na ligação, é possível determinar as 
dimensões mínimas da chapa de olhal através das imposições geométricas estabelecidas no 
EC3. Para tal é considerada uma espessura da chapa t = 20 mm. Na figura que se segue são 
apresentadas as condições geométricas da chapa de olhal. 







Figura 7.12 – Requisitos geométricos da chapa (5) 
De acordo com o quadro 3.9 (5) são determinadas as dimensões mínimas a e c. 
Considerando a espessura t = 20 mm: 
𝑎 ≥ 𝐹!"𝛾!!2𝑡  𝑓! + 2𝑑!3  
𝑎 ≥ 171,81×10!×1,12×20×275 + 2×333  𝑎 ≥ 39,2  𝑚𝑚 
 
𝑐 ≥ 𝐹!"𝛾!!2𝑡  𝑓! + 𝑑!3  
𝑐 ≥ 171,81×10!×1,12×20×275 + 333  𝑐 ≥ 28,2  𝑚𝑚 
 
Resistência ao esmagamento 
Seguindo as indicações do quadro 3.10 (5) verifica-se a resistência ao 
esmagamento: 
𝐹!,!" = 1,5  𝑡  𝑑  𝑓!𝛾!! ≥ 𝐹!,!" 
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(3) Quando uma junta é unicamente solicitada por um esforço de corte centrado, poderá admitir-se que o 
esforço é distribuído uniformemente entre as peças de ligação, desde que a dimensão e a classe destas peças 
sejam iguais. 
3.13 Ligações com cavilhas 
3.13.1 Generalidades 
(1) As cavilhas deverão ser imobilizadas sempre que haja o risco de se soltarem. 
(2) As ligações com cavilhas para as quais não é requerida qualquer capacidade de rotação poderão ser 
calculadas como ligações de um único parafuso, desde que o comprimento da cavilha seja inferior a 3 vezes 
o seu diâmetro, ver 3.6.1. Para todos os outros casos, deverá adoptar-se o método indicado em 3.13.2. 
(3) Nos elementos ligados com cavilhas, a geometria do elemento não reforçado que contém a furação 
destinada à cavilha deverá satisfazer os requisitos dimensionais indicados no Quadro 3.9. 
Quadro 3.9 – Requisitos geométricos para  elementos com extremidades ligadas por cavilhas 
Tipo A: Espessura dada t  
 
Ed M0 0 Ed M0 0
y y
2 :2 3 2 3
F d F da ct f t f
γ γ
≥ + ≥ +  





0,7 : 2,5Ft d tf
γ
≥ ≤  
(4) Os elementos ligados por cavilhas deverão ser dispostos de modo a evitar qualquer excentricidade, e as 
suas dimensões deverão ser suficientes para assegurar a transferência dos esforços entre a secção do furo e as 
secções afastadas dela. 





Como 𝐹!,!" < 𝐹!,!" a resistência ao esmagamento é verificada. 
Na seguinte figura é representada a ligação no cruzamento diagonais do 
contraventamento lateral, sendo esta a ligação mais solicitada. 
 




























8. Dimensionamento das bases dos pilares 
 
Após estarem definidos os elementos da estrutura e a forma como estes são ligados, 
o dimensionamento das bases dos pilares encerra este trabalho.  
A estrutura foi concebida tendo em consideração apoios encastrados nos pilares, 
desta forma as bases dos pilares estarão sujeitas a momentos fletores que necessitam de ser 
adequadamente transmitidos às fundações. 
Uma vez que as indicações do EC3 acerca do dimensionamento deste tipo de 
componente são insuficientes e pouco restritivas, foi seguido o método descrito em (6). 
 
8.1. Bases dos pilares da fachada (estrutura resistente principal) 
 
Os esforços máximos na base deste pilar para a combinação crítica, Combinação 02 
– ação de base vento transversal, são apresentados na tabela 8.1. 
 
Tabela 8.1- Solicitações máximas na base do pilar 
 
Esforços Valor 
MEd 261,73 kN.m 
NEd 157,93 kN (C) 
VEd 118,57 kN 
 
Como ponto de partida para a definição deste componente, é efetuado o pré-




Quando a base de um pilar é solicitada por um momento fletor uma parte da placa 
de base fica em compressão e outra em tração, agravada ou atenuada pela presença de 
esforço normal de compressão ou tração. Nesta primeira fase admite-se que a pressão de 
contacto é repartida de forma uniforme numa banda de 1⁄4 da largura da placa base, como 










Figura 8.1 – Esquema da base do pilar com a distribuição de tensões aproximada 
No caso analisado as dimensões são: 
Tabela 8.2 – Dimensões  
 
H 540 mm 
L 466,25 mm 
B 590 mm 
d 50 mm 
 
Na Figura 8.1, σM indica a tensão de entre a placa base e a superfície de betão, Np o 
esforço de em cada chumbadouro e np o número de chumbadouros. 





O esforço numa linha de parafusos, devido ao momento fletor, é dado por: 
 𝑛!𝑁! = 𝑀𝐿 = 261,73×10!466,25 = 561,35  𝑘𝑁 
Tendo também em conta o esforço normal, em cada um dos três parafusos da linha 
tem-se: 
 𝑁!,!" = 𝑛!𝑁!𝑛! + 𝑁!"2×𝑛! 𝑁!,!" = 561,353 + 157,932×3 = 213,44  𝑘𝑁 
 
Considerando parafusos M30 classe 8.8 com 𝐴! = 561  𝑚𝑚!, o esforço normal 
resistente é calculado através de: 
 𝑁!" = 0,85×𝐹!,!" = 0,85× 0,9×800×5611,25 ×10!! = 274,67  𝑘𝑁 
 
Como se pode constatar   𝑁!" > 𝑁!,!", no entanto o valor do esforço normal de 
cálculo será recalculado tendo em conta a posição real do eixo neutro, como analisado 
mais à frente. 
 
 
Determinação da largura mínima A 
 
A condição de resistência do betão em permite determinar o valor mínimo da 
largura A da placa base: 
 𝑓!" = 18,7  𝑀𝑃𝑎 
 𝜎! = 𝑛!𝑁!𝐵4 ×𝐴 





 𝜎! ≤ 𝑓!" 
 561,35×10!5904 ×𝐴 ≤ 18,7 𝐴 ≥ 203,52  𝑚𝑚 
 
Esta dimensão tem ainda que ser, no mínimo, igual à largura dos banzos do 
HEA400, ou seja, A > 300 mm. Por este motivo e também para tornar possível a colocação 
de reforços, opta-se por A=500 mm. 
 
8.1.2. Determinação da posição do eixo neutro pelo método da viga equivalente 
Para o cálculo da posição do novo eixo neutro para o esforço de flexão é usado o 
método da viga equivalente. A transmissão de esforços num apoio encastrado e a posição 
do eixo neutro na geometria da placa é esquematizada na figura 8.2. 
 
 
Figura 8.2 – Esquema da base do pilar com a distribuição real de tensões 
 





A posição do eixo neutro é dada por: 
𝑥 = 𝑛×𝐴!𝐴 1+ 2  𝐴  𝐻𝑛  𝐴! − 1  
Em que: 𝑛 = 𝐸!ç!𝐸!"#ã! = 21029 = 7,24 
 𝐴! = 3×561 = 1683  𝑚𝑚! 
 
𝑥 = 7,24× 1683500 1+ 2×500×5407,24×1683 − 1 = 139,68  𝑚𝑚 
 
A dimensão L toma o valor: 
 𝐿 = 𝐻 − 𝑥 = 540− 139,68 = 400,32  𝑚𝑚 
 
Determina-se então o novo valor do esforço na linha de parafusos: 𝑛!𝑁! = 𝑀𝐿 + 2𝑥3  𝑛!𝑁! = 261,73×10!400+ 2×139,683 = 530,76  𝑘𝑁 
Esforço por parafuso: 𝑁!,!" = 𝑛!𝑁!𝑛! + 𝑁!"2×𝑛! 𝑁!,!" = 530,763 + 157,932×3 = 203,24  𝑘𝑁 
Verifica-se então que estes elementos resistem às solicitações impostas. A 
resistência do betão à compressão é verificada de seguida: 
 





𝜎! = 𝑛!𝑁!12 𝑥  𝐴 𝜎! = 530,76×10!12×139,68×500 = 15,20  𝑀𝑃𝑎 
 𝜎! < 𝑓!" 15,20  𝑀𝑃𝑎 < 18,7  𝑀𝑃𝑎 
 
Verificação ao esforço transverso nos chumbadouros: 𝑉!,!" = 𝑉!"𝑛! = 118,573 = 39,52  𝑘𝑁 
 𝐹!,!" = 0,6  𝐴  𝑓!"𝛾!!  
𝐹!,!" = 0,6×  800×5611,25 ×10!! = 215,42  𝑘𝑁 𝑉!,!" < 𝐹!,!" é assim verificada a resistência ao corte dos chumbadouros. 
 
8.1.3. Verificação da placa de base 
 
Optou-se por uma placa base reforçada, deste modo é possível reduzir a espessura 
da mesma. Para os reforços recorre-se a cutelos dispostos em duas direções ortogonais, de 
forma a aumentar a resistência à flexão da placa quer na zona em compressão, quer na 
zona em tração. 






Figura 8.3 – Vista de topo da placa de base reforçada 
 
 
Figura 8.4 – Secção 1-1 
Área total da secção 1-1: 𝐴!"#çã! = 𝐴×𝑡! + 𝑛!"#$!ç!×ℎ!"#$!ç!×𝑡!"#$!ç! 
 𝐴!"#çã! = 500×20+ 2×250×10 = 15000  𝑚𝑚! 






A posição do centro geométrico em relação à base é dada por: 
 𝑦! = 𝐴×𝑡!×𝑦! + 𝑛!"#$!ç!×ℎ!"#$!ç!×𝑡!"#$!ç!×𝑦!"#$!ç!𝐴!"#çã!  
 𝑦! = 500×20×10+ 2×250×10×(125+ 20)15000 = 55  𝑚𝑚 
 
O momento de inércia da secção: 𝐼!! = 𝐴  𝑡!!12 + 𝐴  𝑡!(𝑦! − 𝑦!)! + 𝑛!"#$!ç! 𝑡!"#×ℎ!"#!12 + ℎ!"#×𝑡!"#×(𝑦!"#$!ç! − 𝑦!)!  
 𝐼!! = 500×  20!12 + 500×20×(55− 10)! + 2 10×250!12 + 250×10×(145− 55)!= 8,7125×10!  𝑚𝑚! 
 
Módulo de resistência à flexão: 
 𝑊!! = 𝐼!!ℎ − 𝑦! = 8,7125×10!(250+ 20)− 55 = 405,233×10!  𝑚𝑚! 
 
Sendo a base construída em aço S275, o momento resistente da secção é: 
 𝑀!" =𝑊!!×𝑓! = 405,233×10!×275 = 11,14×10!𝑁𝑚𝑚 
 





Momento de cálculo na base do pilar: 
Figura 8.5 – Distribuição da tensão na interface placa de base – betão 
 
𝑀!" = 𝜎!   𝑙  𝐴   𝑙2+ (𝜎! − 𝜎!)    𝑙2   𝐴     2𝑙3  
 𝜎! = 139,32− 100139,32 ×15,20 = 4,32  𝑁/𝑚𝑚! 
 𝑀!" = 4,32×100×500× 1002 + 15,2− 4,32 ×   1002 ×500× 2×1003= 2,89×10!  𝑁.𝑚𝑚 
 















Finalmente, é necessário estabelecer o ancoramento dos chumbadouros, que será 
neste caso feito por patela de contacto, como se apresenta na figura 8.6.  
 
Figura 8.6 – Patela de contacto 
 
Diâmetro da patela de contacto: 
 𝑁!,!"𝜋4 𝐶! − 𝐷! ≤ 0,7  𝑓!" 
 203,24×10!𝜋4 𝐶! − 30! ≤ 18,7  𝑀𝑃𝑎 
 𝐶 ≥ 121,4  𝑚𝑚 
Considera-se um diâmetro da patela de contacto 𝐶 = 130  𝑚𝑚, sendo a pressão de 
contacto: 





𝜎! = 213,44×10!𝜋4 130! − 30! = 16,17  𝑀𝑃𝑎 
Espessura t: 𝜂𝜎! 𝐶2𝑡 ! ≤ 𝑓! 
 
O valor de 𝜂 obtem-se em (6), em função da relação C/D: 
 𝐶𝐷 = 13030 = 4,33 ⇒ 𝜂 = 2,89   
 
A espessura da patela é dada por: 
𝑡 ≥ 𝜂𝜎!𝐶!4𝑓!  
𝑡 ≥ 2,89×16,17×130!4×275 = 26,79  𝑚𝑚 𝑡 = 30  𝑚𝑚 
 
  





8.2. Bases dos pilares interiores (estrutura resistente principal) 
 
A metodologia utilizada no dimensionamento é a mesma do caso anterior. Os 
esforços máximos na base deste pilar, para a combinação crítica, Combinação 02 – ação de 
base vento transversal, são apresentados na tabela 8.3. 
 
Tabela 8.3- Solicitações máximas na base do pilar 
 
Esforços Valor 
MEd 175,53 kN.m 
NEd 320,43 kN (T) 





O esquema para pré-dimensionamento a seguir é o mesmo do caso anterior. 
Considerando agora: 
Tabela 8.4 – Dimensões 
 
H 540 mm 
L 466,25 mm 
B 590 mm 
d 50 mm 
 
O esforço numa linha de parafusos, devido ao momento fletor, é dado por: 
 𝑛!𝑁! = 𝑀𝐿 = 175,53×10!466,25 = 376,47  𝑘𝑁 
Tendo também em conta o esforço normal, em cada um dos três parafusos da linha 
tem-se: 





 𝑁!,!" = 𝑛!𝑁!𝑛! + 𝑁!"2×𝑛! 𝑁!,!" = 376,473 + 320,432×3 = 241,64  𝑘𝑁 
 
Considerando parafusos M30 classe 8.8 com 𝐴! = 561  𝑚𝑚!, o esforço normal 
resistente é calculado através de: 
 𝑁!! = 0,85×𝐹!,!" = 0,85× 0,9×800×5611,25 ×10!! = 274,67  𝑘𝑁 
 
Como se pode constatar   𝑁!" > 𝑁!,!", no entanto o valor do esforço normal de 
cálculo será recalculado tendo em conta a posição real do eixo neutro, como analisado 
mais à frente. 
 
 
Determinação da largura mínima A 
 
A condição de resistência do betão em permite determinar o valor mínimo da 
largura A da placa base: 
 𝑓!" = 18,7  𝑀𝑃𝑎 
 𝜎! = 𝑛!𝑁!𝐵4 ×𝐴 
 𝜎! ≤ 𝑓!" 
 376,47×10!5904 ×𝐴 ≤ 18,7 𝐴 ≥ 135,76  𝑚𝑚 






Esta dimensão tem ainda que ser, no mínimo, igual à largura dos banzos do 
HEA400, ou seja, A > 300 mm. Por este motivo e também para tornar possível a colocação 
de reforços, opta-se por A=500 mm. 
 
8.2.2. Determinação da posição do eixo neutro pelo método da viga equivalente 
Para o cálculo da posição do novo eixo neutro para o esforço de flexão é usado o 
método da viga equivalente. A transmissão de esforços num apoio encastrado e a posição 
do eixo neutro na geometria da placa é esquematizada na figura 8.7. 
 
 
Figura 8.7 – Esquema da base do pilar com a distribuição real de tensões 
A posição do eixo neutro é dada por: 
𝑥 = 𝑛×𝐴!𝐴 1+ 2  𝐴  𝐻𝑛  𝐴! − 1  
Em que: 





𝑛 = 𝐸!ç!𝐸!"#ã! = 21029 = 7,24 
 𝐴! = 3×561 = 1683  𝑚𝑚! 
 
 
𝑥 = 7,24× 1683500 1+ 2×500×5407,24×1683 − 1 = 139,68  𝑚𝑚 
 
A dimensão L toma o valor: 
 𝐿 = 𝐻 − 𝑥 = 540− 139,68 = 400,32  𝑚𝑚 
 
Determina-se então o novo valor do esforço na linha de parafusos: 𝑛!𝑁! = 𝑀𝐿 + 2𝑥3  𝑛!𝑁! = 175,53×10!400,32+ 2×139,683 = 355,96  𝑘𝑁 
Esforço por parafuso: 𝑁!,!" = 355,963 + 320,432×3 = 172,06  𝑘𝑁 
Verifica-se então que estes elementos resistem às solicitações impostas. A 
resistência do betão à compressão é verificada de seguida: 
 𝜎! = 𝑛!𝑁!12 𝑥  𝐴 𝜎! = 355,96×10!12×139,68×500 = 10,19  𝑀𝑃𝑎 
 𝜎! < 𝑓!" 





10,19  𝑀𝑃𝑎 < 18,7  𝑀𝑃𝑎 
 
Verificação ao esforço transverso nos chumbadouros: 
 𝑉!,!" = 𝑉!"𝑛! = 36,573 = 12,19  𝑘𝑁 
 𝐹!,!" = 0,6  𝐴  𝑓!"𝛾!!  
𝐹!,!" = 0,6×  800×5611,25 ×10!! = 215,42  𝑘𝑁 𝑉!,!" < 𝐹!,!" é assim verificada a resistência ao corte dos chumbadouros. 
 
8.2.3. Verificação da placa de base 
 
Optou-se por uma placa base reforçada, deste modo é possível reduzir a espessura 
da mesma. Para os reforços recorre-se a cutelos dispostos em duas direções ortogonais, de 
forma a aumentar a resistência à flexão da placa quer na zona em compressão, quer na 
zona em tração. 






Figura 8.8 – Vista de topo da placa de base reforçada 
 
 
Figura 8.9 – Secção 1-1 
Área total da secção 1-1: 𝐴!"#çã! = 𝐴×𝑡! + 𝑛!"#$!ç!×ℎ!"#$!ç!×𝑡!"#$!ç! 





 𝐴!"#çã! = 500×20+ 2×200×10 = 14000  𝑚𝑚! 
 
A posição do centro geométrico em relação à base é dada por: 
 𝑦! = 𝐴×𝑡!×𝑦! + 𝑛!"#$!ç!×ℎ!"#$!ç!×𝑡!"#$!ç!×𝑦!"#$!ç!𝐴!"#çã!  
 𝑦! = 500×20×10+ 2×200×10×(100+ 20)14000 = 41,43  𝑚𝑚 
 
O momento de inércia da secção: 𝐼!! = 𝐴  𝑡!!12 + 𝐴  𝑡!(𝑦! − 𝑦!)! + 𝑛!"#$!ç! 𝑡!"#×ℎ!"#!12 + ℎ!"#×𝑡!"#×(𝑦!"#$!ç! − 𝑦!)!  
 𝐼!! = 500×  20!12 + 500×20×(41,43− 10)! + 2 10×200!12 + 200×10×(120− 41,4)!= 4,8257×10!  𝑚𝑚! 
 
Módulo de resistência à flexão: 
 𝑊!! = 𝐼!!ℎ − 𝑦! = 4,8257×10!(200+ 20)− 41,43 = 270,241×10!  𝑚𝑚! 
 
Sendo a base construída em aço S275, o momento resistente da secção é: 
 𝑀!" =𝑊!!×𝑓! = 270,241×10!×275 = 74,32×10!𝑁𝑚𝑚 
 
Momento de cálculo na base do pilar: 







Figura 8.10 – Distribuição da tensão na interface placa de base – betão 
 
𝑀!" = 𝜎!   𝑙  𝐴   𝑙2+ (𝜎! − 𝜎!)    𝑙2   𝐴     2𝑙3  
 𝜎! = 139,32− 100139,32 ×10,19 = 2,88  𝑁/𝑚𝑚! 
 𝑀!" = 2,88×100×500× 1002 + 10,19− 2,88 ×   1002 ×500× 2×1003= 19,38×10!  𝑁.𝑚𝑚 
 














Neste caso o ancoramento será, como no caso anterior, feito através de patela de 
contacto, como se apresenta na figura 8.11.  
 
Figura 8.11 – Patela de contacto 
 
Diâmetro da patela de contacto: 
 𝑁!,!"𝜋4 𝐶! − 𝐷! ≤ 0,7  𝑓!" 
 172,06×10!𝜋4 𝐶! − 30! ≤ 18,7  𝑀𝑃𝑎 
 𝐶 > 112,32  𝑚𝑚 
Considera-se um diâmetro da patela de contacto 𝐶 = 120  𝑚𝑚, sendo a pressão de 
contacto: 





𝜎! = 172,06×10!𝜋4 120! − 30! = 16,23  𝑀𝑃𝑎 
Espessura t: 𝜂𝜎! 𝐶2𝑡 ! ≤ 𝑓! 
 
O valor de 𝜂 obtem-se em (6), em função da relação C/D: 
 𝐶𝐷 = 12030 = 4 ⇒ 𝜂 = 2,66   
 
A espessura da patela é dada por: 
𝑡 ≥ 𝜂𝜎!𝐶!4𝑓!  
𝑡 ≥ 2,66×16,23×120!4×275 = 23,77  𝑚𝑚 
 𝑡 = 30  𝑚𝑚 
 
  





8.3. Bases dos pilares da fachada de empena 
 
A metodologia utilizada no dimensionamento é a mesma dos casos anterior. Os 
esforços máximos na base deste pilar, para a combinação crítica, Combinação 03 – ação de 
base vento longitudinal, são apresentados na tabela 8.5. 
 
Tabela 8.5- Solicitações máximas na base do pilar 
 
Esforços Valor 
MEd 104,29 kN.m 
NEd 20,13 kN (T) 





O esquema para pré-dimensionamento a seguir é o mesmo do caso anterior. 
Considerando agora: 
Tabela 8.6 – Dimensões 
 
H 372,5 mm 
L 335 mm 
B 410 mm 
d 37,5 mm 
 
O esforço numa linha de parafusos, devido ao momento fletor, é dado por: 
 𝑛!𝑁! = 𝑀𝐿 = 104,29×10!335 = 311,31  𝑘𝑁 
Tendo também em conta o esforço normal, em cada um dos três parafusos da linha 
tem-se: 





 𝑁!,!" = 𝑛!𝑁!𝑛! + 𝑁!"2×𝑛! 𝑁!,!" = 311,313 + 20,132×3 = 107,13  𝑘𝑁 
 
Considerando parafusos M24 classe 8.8 com 𝐴! = 353  𝑚𝑚!, o esforço normal 
resistente é calculado através de: 
 𝑁!" = 0,85×𝐹!,!" = 0,85× 0,9×800×3531,25 ×10!! = 172,8  𝑘𝑁 
 
Como se pode constatar   𝑁!" > 𝑁!,!", no entanto o valor do esforço normal de 
cálculo será recalculado tendo em conta a posição real do eixo neutro, como analisado 
mais à frente. 
 
 
Determinação da largura mínima A 
 
A condição de resistência do betão em permite determinar o valor mínimo da 
largura A da placa base: 
 𝑓!" = 18,7  𝑀𝑃𝑎 
 𝜎! = 𝑛!𝑁!𝐵4 ×𝐴 
 𝜎! ≤ 𝑓!" 
 311,31×10!4104 ×𝐴 ≤ 18,7 𝐴 ≥ 162,42  𝑚𝑚 






Esta dimensão tem ainda que ser, no mínimo, igual à largura dos banzos do 
HEA260, ou seja, A > 260 mm. Por este motivo e também para tornar possível a colocação 
de reforços, opta-se por A = 410 mm. 
 
8.3.2. Determinação da posição do eixo neutro pelo método da viga equivalente 
Para o cálculo da posição do novo eixo neutro para o esforço de flexão é usado o 
método da viga equivalente. A transmissão de esforços num apoio encastrado e a posição 
do eixo neutro na geometria da placa é esquematizada na figura 8.12. 
 
Figura 8.12 – Esquema da base do pilar com a distribuição real de tensões 
 
A posição do eixo neutro é dada por: 
𝑥 = 𝑛×𝐴!𝐴 1+ 2  𝐴  𝐻𝑛  𝐴! − 1  
 
 





Em que: 𝑛 = 𝐸!ç!𝐸!"#ã! = 21029 = 7,24 
 𝐴! = 3×353 = 1059  𝑚𝑚! 
 
 
𝑥 = 7,24× 1059410 1+ 2×410×372,57,24×1059 − 1 = 100,8  𝑚𝑚 
 
A dimensão L toma o valor: 
 𝐿 = 𝐻 − 𝑥 = 410− 100,8 = 309,2  𝑚𝑚 
 
Determina-se então o novo valor do esforço na linha de parafusos: 𝑛!𝑁! = 𝑀𝐿 + 2𝑥3  𝑛!𝑁! = 104,29×10!309,2+ 2×100,83 = 277,07  𝑘𝑁 
Esforço por parafuso: 𝑁!,!" = 277,073 + 20,132×3 = 95,71  𝑘𝑁 
Verifica-se então que estes elementos resistem às solicitações impostas. A 
resistência do betão à compressão é verificada de seguida: 
 𝜎! = 𝑛!𝑁!12 𝑥  𝐴 𝜎! = 277,07×10!12×100,8×410 = 13,41  𝑀𝑃𝑎 
 





𝜎! < 𝑓!" 13,41  𝑀𝑃𝑎 < 18,7  𝑀𝑃𝑎 
Verificação ao esforço transverso nos chumbadouros: 
 𝑉!,!" = 𝑉!"𝑛! = 51,083 = 17,03  𝑘𝑁 𝐹!,!" = 0,6  𝐴  𝑓!"𝛾!!  
𝐹!,!" = 0,6×  800×3531,25 ×10!! = 135,6  𝑘𝑁 𝑉!,!" < 𝐹!,!" é assim verificada a resistência ao corte dos chumbadouros. 
 
8.3.3. Verificação da placa de base 
 
Resta determinar a espessura da placa base. Optou-se por uma placa base reforçada, 
deste modo é possível reduzir a espessura da mesma. Para os reforços recorre-se a cutelos 
dispostos em duas direções ortogonais, de forma a aumentar a resistência à flexão da placa 
quer na zona em compressão, quer na zona em tração. 
Figura 8.13 – Vista de topo da placa de base reforçada 






Figura 8.14 – Secção 1-1 
Área total da secção 1-1: 𝐴!"#çã! = 𝐴×𝑡! + 𝑛!"#$!ç!×ℎ!"#$!ç!×𝑡!"#$!ç! 
 𝐴!"#çã! = 410×15+ 2×150×5 = 7650  𝑚𝑚! 
 
A posição do centro geométrico em relação à base é dada por: 
 𝑦! = 𝐴×𝑡!×𝑦! + 𝑛!"#$!ç!×ℎ!"#$!ç!×𝑡!"#$!ç!×𝑦!"#$!ç!𝐴!"#çã!  
 𝑦! = 410×15×7,5+ 2×150×5×(75+ 15)7650 = 23,68  𝑚𝑚 
 
O momento de inércia da secção: 𝐼!! = 𝐴  𝑡!!12 + 𝐴  𝑡!(𝑦! − 𝑦!)! + 𝑛!"#$!ç! 𝑡!"#×ℎ!"#!12 + ℎ!"#×𝑡!"#×(𝑦!"#$!ç! − 𝑦!)!  
 





𝐼!! = 410×  15!12 + 410×15×(23,68− 7,5)! + 2 5×150!12 + 150×5×(75− 23,68)!= 8,488×10!  𝑚𝑚! 
 
Módulo de resistência à flexão: 
 𝑊!! = 𝐼!!ℎ − 𝑦! = 8,488×10!(150+ 15)− 23,68 = 60,06×10!  𝑚𝑚! 
 
Sendo a base construída em aço S275, o momento resistente da secção é: 
 𝑀!" =𝑊!!×𝑓! = 25,48×10!×275 = 16,52×10!𝑁.𝑚𝑚 
 
Momento de cálculo na base do pilar: 
 
𝑀!" = 𝜎!   𝑙  𝐴   𝑙2+ (𝜎! − 𝜎!)    𝑙2   𝐴     2𝑙3  
 𝜎! = 100,8− 100100,8 ×13,41 = 0,106  𝑁/𝑚𝑚! 
 𝑀!" = 0,106×80×410× 802 + 10,19− 0,106 ×   802 ×410× 2×803 = 8,96×10!  𝑁.𝑚𝑚 
 






Neste caso o ancoramento será, também neste caso, feito através de patela de 
contacto, como se apresenta na figura 8.15.  







Figura 8.15 – Patela de contacto 
 
Diâmetro da patela de contacto: 
 𝑁!,!"𝜋4 𝐶! − 𝐷! ≤ 0,7  𝑓!" 
 95,71×10!𝜋4 𝐶! − 24! ≤ 18,7  𝑀𝑃𝑎 
 𝐶 ≥ 84,22  𝑚𝑚 
Considera-se um diâmetro da patela de contacto 𝐶 = 100  𝑚𝑚, sendo a pressão de 
contacto: 𝜎! = 95,71×10!𝜋4 100! − 24! = 12,93  𝑀𝑃𝑎 
Espessura t: 𝜂𝜎! 𝐶2𝑡 ! ≤ 𝑓! 






O valor de 𝜂 obtem-se em (6), em função da relação C/D: 
 𝐶𝐷 = 12024 = 5 ⇒ 𝜂 = 3,36   
 
A espessura da patela é dada por: 
𝑡 ≥ 𝜂𝜎!𝐶!4𝑓!  
𝑡 ≥ 3,36×12,93×100!4×275 = 19,87  𝑚𝑚 
 𝑡 = 25  𝑚𝑚 
 
  







Este trabalho define-se pela variedade de situações tratadas segundo os Eurocódigos, 
em particular o Eurocódigo 3, tendo este como domínio de aplicabilidade as estruturas 
metálicas. Um domino de aplicabilidade tão amplo torna esta norma extensa e com elevada 
especificidade em alguns conteúdos, verificou-se que a melhor forma de tornar a sua 
utilização praticável é através de consulta continuada. Em alguns casos é necessário 
recorrer a suporte bibliográfico especializado, como no caso do dimensionamento das 
bases dos pilares. 
Os Eurocódigos Estruturais além de terem carácter normativo, são também 
importantes ferramentas de dimensionamento de estruturas. São abrangidas diversas 
questões de grande relevância para o projeto, como a definição de ações sobre edifícios, no 
Eurcódigo 1. No entanto, foi possível verificar neste trabalho que nem todos os tipos de 
situações são previstos pelo Eurocódigo, nem tal seria exequível, como no caso da 
definição dos coeficientes de pressão do vento. Em casos muito específicos é possível 
recorrer-se a métodos experimentais para a obtenção dos coeficientes de pressão do vento. 
No que diz respeito à análise de estruturas metálicas o EC3 refere a possibilidade de 
aplicação de cálculo plástico e também a verificação dos efeitos de segunda ordem P-δ. No 
entanto, no caso de edifícios de um piso sujeitos à ação do vento, os efeitos P-δ são 
geralmente desprezáveis pois as restrições impostas pelo ELS obrigam a uma rigidez 
elevada dos pórticos em relação aos deslocamentos transversais. 
Neste trabalho o software de cálculo utilizado foi o Robot Structural Analysis, este 
programa apenas foi usado para o cálculo dos esforços e deslocamentos na estrutura. O 
software dispõe de ferramentas avançadas para as verificações de segurança de acordo com 
as normas. Estas ferramentas não foram utilizadas pois exigem um conhecimento profundo 
do software, a desenvolver futuramente. Por outro lado um dos objetivos deste trabalho era 
explorar as possibilidades dessas normas. A experiência adquirida com a utilização do 
software de análise de estruturas revelou-se também um dos aspetos importantes neste 
trabalho. 
No projeto desta estrutura surgiram problemas que não iriam surgir numa estrutura 
convencional, nomeadamente a concepção da estrutura, em especial a viga armada, e a 
definição dos coeficientes de pressão do vento. No caso deste tipo de coberturas o 
Eurocódigo ainda não fornece dados suficientes para ser definida a ação do vento, para 
ultrapassar este problema foram feitas aproximações. Como é evidente isto implica um 
grau de incerteza associado, motivo pelo qual alguns elementos críticos da estrutura são 
dimensionados com uma margem de segurança considerável. 
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Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,94 2,42 2,03 1,72 1,38 1,12 0,91 0,75 0,63 0,53 0,45 0,38 0,32 0,28 0,24 0,21
(A) 3,72 3,08 2,59 2,21 1,89 1,54 1,27 1,06 0,89 0,76 0,65 0,56 0,49 0,43 0,38 0,33
0,60
(D) 4,26 3,51 2,94 2,41 1,92 1,55 1,27 1,05 0,88 0,74 0,63 0,53 0,46 0,39 0,34 0,29
(A) 4,63 3,83 3,23 2,75 2,38 1,96 1,62 1,35 1,14 0,97 0,83 0,72 0,62 0,54 0,48 0,42
0,70
(D) 5,70 4,70 3,80 2,98 2,38 1,92 1,58 1,30 1,09 0,92 0,78 0,66 0,57 0,49 0,42 0,37
(A) 5,55 4,60 3,87 3,30 2,86 2,39 1,97 1,64 1,38 1,18 1,01 0,87 0,76 0,66 0,58 0,52
0,75
(D) 6,28 5,18 4,19 3,28 2,62 2,12 1,74 1,44 1,20 1,01 0,86 0,73 0,63 0,54 0,47 0,41
(A) 6,02 4,98 4,20 3,58 3,10 2,61 2,15 1,79 1,51 1,29 1,10 0,95 0,83 0,73 0,64 0,56
3 APOIOS
VÃO [m]
Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,19 1,92 1,67 1,48 1,32 1,19 1,07 0,96 0,87 0,79 0,73 0,67 0,61 0,57 0,53 0,49
(A) 3,02 2,50 2,10 1,80 1,55 1,36 1,20 1,06 0,95 0,86 0,78 0,71 0,65 0,59 0,55 0,51
0,60
(D) 3,02 2,57 2,25 1,97 1,74 1,56 1,40 1,27 1,14 1,03 0,95 0,87 0,80 0,74 0,68 0,63
(A) 4,35 3,60 3,03 2,59 2,24 1,95 1,72 1,53 1,37 1,23 1,11 1,01 0,93 0,85 0,78 0,72
0,70
(D) 3,77 3,25 2,81 2,49 2,20 1,96 1,74 1,58 1,42 1,30 1,18 1,08 0,99 0,91 0,84 0,78
(A) 5,79 4,80 4,04 3,45 2,98 2,60 2,29 2,04 1,82 1,64 1,48 1,35 1,23 1,13 1,04 0,97
0,75
(D) 4,20 3,62 3,12 2,73 2,41 2,15 1,93 1,73 1,57 1,42 1,30 1,18 1,09 1,00 0,93 0,86
(A) 6,38 5,28 4,45 3,80 3,28 2,87 2,53 2,24 2,01 1,81 1,63 1,49 1,36 1,25 1,15 1,06
4 APOIOS
VÃO [m]
Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,66 2,30 2,01 1,78 1,59 1,43 1,29 1,18 1,06 0,97 0,89 0,77 0,66 0,58 0,50 0,44
(A) 3,76 3,11 2,62 2,24 1,93 1,69 1,49 1,32 1,18 1,06 0,96 0,88 0,80 0,73 0,68 0,60
0,60
(D) 3,62 3,08 2,71 2,38 2,10 1,88 1,70 1,54 1,39 1,27 1,16 1,07 0,93 0,80 0,70 0,62
(A) 5,43 4,49 3,78 3,22 2,79 2,43 2,14 1,90 1,70 1,53 1,38 1,26 1,14 0,99 0,87 0,76
0,70
(D) 4,53 3,91 3,43 3,00 2,66 2,37 2,14 1,91 1,75 1,58 1,44 1,33 1,15 1,00 0,87 0,77
(A) 7,23 5,98 5,04 4,30 3,72 3,24 2,86 2,54 2,27 2,04 1,84 1,62 1,40 1,22 1,06 0,93
0,75
(D) 5,05 4,36 3,77 3,30 2,95 2,60 2,34 2,12 1,91 1,75 1,60 1,47 1,27 1,10 0,96 0,84
































0,50 0,46 4,51 0,56 4,88 0,69 4,83 7,21 16,27
0,60 0,56 5,41 0,81 6,75 0,86 6,16 10,34 24,11
0,70 0,66 6,31 1,08 8,37 1,02 7,52 13,94 33,02
0,75 0,71 6,76 1,19 9,21 1,11 8,21 15,91 35,52
Nota:  Todos os valores de momento resistente e momento de inércia apresentados nesta tabela foram calculados sem considerar efeitos de “shear lag”.








ELS - flecha limite:
L/200 cargas descendentes
D cargas descendentes 
ELS - flecha limite: 
L/150 cargas ascendentes



















Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,73 2,25 1,88 1,60 1,37 1,17 0,96 0,79 0,66 0,55 0,47 0,40 0,34 0,29 0,25 0,22
(A) 3,29 2,72 2,29 1,96 1,69 1,48 1,29 1,07 0,91 0,77 0,66 0,57 0,50 0,43 0,38 0,34
0,60
(D) 3,95 3,25 2,73 2,32 1,96 1,58 1,30 1,07 0,90 0,75 0,64 0,55 0,47 0,40 0,35 0,30
(A) 4,09 3,39 2,85 2,44 2,10 1,84 1,62 1,37 1,15 0,98 0,84 0,73 0,63 0,55 0,49 0,43
0,70
(D) 5,09 4,20 3,52 2,99 2,43 1,97 1,61 1,33 1,11 0,94 0,80 0,68 0,58 0,50 0,43 0,38
(A) 4,91 4,06 3,42 2,92 2,52 2,20 1,94 1,67 1,40 1,19 1,02 0,88 0,77 0,67 0,59 0,52
0,75
(D) 5,61 4,63 3,88 3,30 2,68 2,17 1,78 1,47 1,23 1,04 0,88 0,75 0,64 0,56 0,48 0,42
(A) 5,32 4,40 3,71 3,16 2,74 2,39 2,10 1,82 1,53 1,30 1,12 0,96 0,84 0,73 0,65 0,57
3 APOIOS
VÃO [m]
Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,01 1,76 1,53 1,36 1,20 1,07 0,95 0,86 0,79 0,71 0,65 0,60 0,55 0,51 0,47 0,43
(A) 2,80 2,32 1,95 1,67 1,44 1,26 1,11 0,99 0,88 0,80 0,72 0,66 0,60 0,55 0,51 0,47
0,60
(D) 2,70 2,33 2,04 1,78 1,57 1,40 1,26 1,13 1,03 0,93 0,84 0,78 0,72 0,66 0,61 0,56
(A) 4,04 3,34 2,81 2,40 2,08 1,81 1,60 1,42 1,27 1,14 1,03 0,94 0,86 0,79 0,73 0,67
0,70
(D) 3,41 2,94 2,54 2,22 1,96 1,74 1,56 1,40 1,27 1,15 1,05 0,97 0,89 0,82 0,75 0,70
(A) 5,18 4,29 3,62 3,09 2,67 2,33 2,06 1,83 1,63 1,47 1,33 1,21 1,11 1,02 0,94 0,87
0,75
(D) 3,80 3,23 2,82 2,46 2,17 1,93 1,72 1,55 1,40 1,26 1,16 1,06 0,97 0,89 0,83 0,76
(A) 5,71 4,73 3,98 3,40 2,94 2,57 2,26 2,01 1,80 1,62 1,47 1,33 1,22 1,12 1,03 0,96
4 APOIOS
VÃO [m]
Espessura [mm] 1,00 1,10 1,20 1,30 1,40 1,50 1,60 1,70 1,80 1,90 2,00 2,10 2,20 2,30 2,40 2,50
0,50
(D) 2,41 2,11 1,84 1,64 1,45 1,30 1,17 1,05 0,96 0,87 0,80 0,73 0,67 0,61 0,53 0,46
(A) 3,49 2,89 2,43 2,08 1,79 1,57 1,38 1,23 1,10 0,99 0,89 0,81 0,74 0,68 0,63 0,58
0,60
(D) 3,23 2,80 2,45 2,15 1,90 1,70 1,53 1,39 1,25 1,15 1,04 0,95 0,88 0,81 0,72 0,63
(A) 5,04 4,17 3,51 2,99 2,58 2,26 1,99 1,76 1,58 1,42 1,28 1,17 1,07 0,98 0,88 0,77
0,70
(D) 4,10 3,54 3,06 2,71 2,40 2,14 1,90 1,72 1,55 1,42 1,29 1,18 1,09 1,00 0,89 0,78
(A) 6,47 5,36 4,51 3,85 3,33 2,91 2,56 2,27 2,03 1,83 1,65 1,50 1,37 1,23 1,08 0,95
0,75
(D) 4,57 3,89 3,40 2,98 2,63 2,35 2,11 1,89 1,72 1,56 1,42 1,30 1,20 1,11 0,99 0,86
































0,50 0,46 4,51 0,52 5,11 0,61 4,91 6,75 15,22
0,60 0,56 5,41 0,75 6,89 0,75 6,25 9,67 22,56
0,70 0,66 6,31 0,97 8,54 0,90 7,62 13,04 28,89
0,75 0,71 6,76 1,07 9,41 0,98 8,31 14,88 31,08
Nota:  Todos os valores de momento resistente e momento de inércia apresentados nesta tabela foram calculados sem considerar efeitos de “shear lag”.








ELS - flecha limite:
L/200 cargas descendentes
D cargas descendentes 
ELS - flecha limite: 
L/150 cargas ascendentes











ANEXO B: Tabela de perfis das madres 
